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Diseño Estructural en 
Concreto Armado 

Conceptos Básicos 


1.1.- GENERALIDADES 


En el presente Capitulo se dan los principes básicos para el diserto en concrete 
armado de los miembros de los pórticos analizados precedentemente. 

Con referencia al diserto de los pórticos de acero, consultar la Referencia 5. ya 
que las estructuras me tálicas exigen tomar en cuenta especiales detalles en lo referente a la 
estabilidad local y global, de los miembros corponentes y de sus conexiones. Asimismo la ejecución 
e inspección en taller y en obra deben ser minuciosas, para lograr alta calidad en el resultado - 
obtenido. 


El concreto es un material pétreo artificai, que se obtiene al mezclar en.determina 
das proporciones cemento, agregados gruesos y finos, con agua. El concreto y el agua forman una 
.pasta que rodea a los agregados, dando por resultado un material de gran durabilidad que fragua 
y endurece, incrementando su resistencia con el paso del tiempo. El concreto simple es resisten 
te a la caipresión , pero es débil en tracción, por lo cual se lo debe armar ccnvenien tomen te 
con barras de acero que absorben los esfuerzos de tracción y evitan la formación de grietas en 
la m as a del concreto. 

las curvas de esfuerzo-deformación del concreto single que se obtienen de 
ensayos en probetas standard sujetas a carga axial en compresión uniformemente distribuida decor 
ta duración, se indica en la figura 1.1 a). En este diagrama se observa que la curva presenta - 
un máximo seguido de un trazo descendente, produciéndose la rotura del espécimen para una 
carga menor que la máxima. A la carga máxiira le corre sp onde una deformación unitaria e^. 5 0,003 

El módulo de elasticidad del concreto es : r— 

Ec = 0,14 (en Kg/cm2) 

Para el concreto normal : , / (1.1 

E c = 15.100Vf¿ 



U 
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donde w c es el peso unitario del concreto, en Kg/m3 y f¿ la resistencia especificada del concre 
to en compresión, en Kg/an2. 

Los valores de f • referidos a la relación agua/cemento se Indican en la Tabla 1 . 1 
para el concreto normal o los *28 días . y los diagramas esfuerzos-deformaciones para diferentes 
calidades de concreto se grafican en la figura 1 .2. 


T A D LA 1.1 


RELACION AGUA/CEHENTO MAXIMA PERMISIBLE PAflA CONCRETO 

SIN INC0RP0RAD0R DE AIRE 

r IKg/cm2) 

Relación absoluta 
por peso 

Litros por saco de 
cemento de 42,5 Kg. 

150 

0,73 

31,1 

200 

0,60 

25,5 

250 

0,50 

21,3 

300 

0,40 

17,0 



Figura 1 . 2 

En ei caso en que concreto esté expuesto a condiciones especiales, se deben 
cumplir ciertas exigencias. Ver Referencia 8. Por ejeiplo, cuando se requiera un concreto 
impermeable, la relación de agua en peso eo 0.45 y 0.55 para el caso de agua de mar y agua 
dulce respectivamente. Si el concreto está expuesto a moderadas o altas concentraciones ae 
sulfatas, deberá emplearse una calidad especialmente resistente a los sulfatas, con relación de 
agua en peso que no supere 'la relación agua/cemento de 0,5. 

Además, el concreto luego de vaciado, debe mantenerse o una tenperatura de más de 
10°C y en condición húmeda, al menos durante los primeros 7 días. Cuando se desee acelerar el in 
cremento de la resistencia y reducir el tiearpo de curado, se pairé efectuar un curado con vapor 
de alta presión, vapor a presión atmosférica, calor y humedad, u otro proceso aceptado, los 
cuales se detallan en la Ref. 8. Sin embarga, cuando el curado sea acelerado, la resistencia a 
lo compresión del concreto en la etapa de carga considerada, debe ser por lo menos igual a la 
resistencia de diserto requerida. 

Taibién es posible utilizar procedimientos más sofisticados de curado con membranas 
impermeabi tizantes aplicando diferentes tipos de recubrimientos a base de resinas o plásticos. 
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1.2.- ESPECIFICACIONES SOBRE EL REFUERZO 



El refuerzo está constituido por armaduras de barras corrugadas, permitiendo 
se el uso de barras lisas en el refuerzo helicoidal de colimas o pilotes, y en ligaduras. Tam 
bién se permite el retuerzo en forma de perfiles de acero, formando secciones mixtas. 

El aceto de refuerzo es usualmente laminado en caliente o trabajado en frió 
(Ver Referencia 5). Los diferentes tipos de acero se caracterizan por su limite de c aden cia f co 
no nuestra ia figura J . 3. j ~ 


El acero dulce ccnún evidencia in marcado escaldo de cedencia y una 
considerable ductilidad. En los aceros de alta resistencia no existe un limite de cedencia bien 
definido y para determinarlo se traza una paralela al tramo recto del diagrama esfuerzo- 
deformación desde el valor correspondiente al 0,002 de la deformación unitaria, hasta cortar la 
curva. 

A los efectos de diserto, en flexión se utilizará una resistencia de la 
armadura no mayor a fy = 5.600 Kg/cm2. En colunia a , la resistencia cedente fy de la armadura he 
licoidal 1X3 será mayor o 4.200 Kg/cm2. 


EL núdulo de elasticidad para todo tipo de 
E s = 2,1 x 10^ Kg/cm2 

T AULA 1.2 
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0,55 
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12,7 

1,27 
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2, ^ 

3,81 
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12,70 

13,93 

15,97 

5/8 
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1,98 

1,55 
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1,96 

3,96 

5,94 

7,92 

9,90 

11, EB 
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19,80 
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34,03 
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42,57 

46,44 

1 

25,« 

5.07 

3,77 

7,96 

5,07 

L !0^4^§r32D,28 

25,35 

30,42 

35,49 

40,56 

45,63 

50,70 

55,77 

60,84 

1 1/8 

33,6 

6,41 

5,00 

8,98 

6,42 

12,85 

19,27 

S,70 

32,12 

39,54 

44,97 

51,39 

57,82 

64,24 

70,66 

77,09 

1 1/4 

31,75 

7,92 

6,21 

9,96 

7,92 

15,83 

23,75 

31,66 

39,58 

47,50 

55,42 

63,33 

71,24 

79,16 

87,08 

93,00 

1 3/8 

34,9 

9,58 

7,47 

10,97 

9,57 

19,13 

28,70 

33,26 

47,83 

57,40 

66,96 

76,53 

05,09 

95,66 105,23 114,79 

1 1/2 

38,1 

11,40 

8,94 

12,29 

11,40 

22,80 

34,20 

45,60 

57,00 

68,«3 

79,80 

91,20 

ICE, 60 114,03 13,40 136,00 


En los ejemplos ilustrativos de estructuras de concreto armado que se desa 
r rollan en el presente Capitulo, se supone que el acero de refuerzo tiene comportamiento elás 
to -plástico. Los diámetros de las barras más usuales en la práctica , con los respectivas pesos, 
áreos de la sección transversal y perímetros, se dan en la labia 1.2. 

La sección total de un grupo de barras con diferentes diámetros, en com- 
binaciones de 4 a 0 barras, se indica en la Tabla 1.3, para facilitar el diserto de las sec- 
ciones de ios miembros estructurales de los pórticos que se analizan. 




12 
; l 


COHBlHflCIOTES DE BARRAS DE DIFERENTES DIAMETROS! Pulgadas) 


4 barros era 


/, 

A 

3/a 




2,84 

3 

A 

3/n 

1 

A 

1/2 

3, «0 

2 

A 

3/0 

2 

A 

1/2 

3.96 

3 

A 

3/8 

1 

A 

5/0 

«,11 

1 

A 

3/8 

3 

A 

1/2 

«,52 

h 

A 

1/2 




5,08 

2 

A 

3/0 

2 

A 

5/0 

5.38 

3 

A 

1/2 

1 

A 

5/8 

5.79 

2 

A 

1/2 

2 

A 

5/0 

6,50 

1 

A 

3/0 

3 

A 

5/0 

6,65 

3 

A 

1/2 

1 

A 

3/'. 

6,65 

1 

A 

1/2 

3 

A 

5/8 

7.21 

/■ 

A 

5/8 




7.92 

2 

A 

t/2 

2 

A 

3/ 'i 

8,22 

3 

A 

5/8 

1 

A 

3/4 

8,78 

2 

A 

5/0 

2 

A 

3/4 

9.6'. 

1 

A 

1/2 

3 

A 

3/« 

9.79 

3 

A 

«;/b 

1 

A 

7/0 

9.01 

1 

A 

7/» 

3 

A 

3/'i 

10,50 

4 

A 

3/'i 




1 1 ,J6 

2 

A 

5/0 

2 

A 

7/0 

11.70 

) 

A 

3/'i 

1 

A 

7/0 

12,39 

;J 

A 

3/4 

2 

A 

7/0 

13,62 

1 

A 

5/0 

3 

A 

7/0 

13,59 

J 

A 

3/'i 

1 

A 

1 

13,59 

1 

A 

3/'i 

3 

A 

7/0 

16.65 

'i 

A 

7/0 




15.68 

2 

A 

3/'i 

2 

A 

1 

15.82 

3 

A 

7/0 

1 

A 

1 

16,68 

2 

A 

7/0 

2 

A 

1 

17,80 

1 

A 

3/'. 

3 

A 

1 

18.05 

1 

A 

7/8 

3 

A 

1 

19.00 

4 

A 

1 




20,28 



5 barras 


era 2 

5 

A 

3/8 




3.55 

'l 

A 

3/0 

1 

A 

1/2 

6,11 

3 

A 

3/0 

2 

A 

1/2 

6,67 

4 

A 

3/8 

1 

A 

5/0 

6,02 

2 

A 

3/0 

3 

A 

1/2 

5,23 

1 

A 

3/0 

4 

A 

1/2 

5,79 

3 

A 

3/6 

?. 

A 

5/0 

6,09 

5 

A 

1/2 




6,35 

4 

A 

1/2 

1 

A 

5/0 

7,06 

2 

A 

3/0 

3 

A 

5/0 

7,36 

3 

A 

1/2 

2 

A 

5/8 

7,77 

4 

A 

1/2 

1 

A 

3/4 

7,92 

2 

A 

1/2 

3 

A 

5/8 

0,60 

1 

A 

J/R 

„ 4 

A 

5/8 

8,63 

1 

A 

1/2 

4 

A 

5/0 

9,19 

3 

A 

1/2 

2 

A 

3/4 

9,69 

5 

A 

5/8 




9,90 

'l 

A 

5/8 

1 

A 

3/4' 

10,76 

2 

A 

1/2 

3 

A 

3/4 

ti, 06 

3 

A 

5/0 

2 

A 

3/'i 

11,62 

/, 

A 

5/0 

1 

A 

7/0 

1 1 ,79 

2 

A 

5/0 

3 

A 

3/ « 

12,60 

1 

A 

1/2 

4 

A 

3/ '< 

12,63 

1 

A 

5/8 

/, 

A 

3/ 'i 

13,36 

3 

A 

5/0 

2 

A 

7/0 

1 3.68 

5 

A 

3/'i 




16,20 

4 

A 

3/4 

1 

A 

7/B 

15,23 

2 

A 

5/0 

3 

A 

7/B 

15,57 

3 

A 

3/4 

2 

A 

7/0 

16,26 

4 

A 

3 /'< 

1 

A 

1 

16,63 

2 

A 

3/ 'i 

3 

A 

7/0 

17,29 


1 A 5/8 

4 A 7/8 

14,44 

1 A 3/6 

4 A 7/8 

18,32 

3 A 3/« 

2 A 1 

18,66 

5 A 7/8 


19,35 

« A 7/8 

1 A 1 

20,55 

2 A 3/6 

3 A 1 

20,89 

3 A 7/8 

2 A t 

21,75 

2 A 7/8 

3 A 1 

22,95 

1 A 3/6 

4 A t 

23,12 

1 A 7/B 

4 A 1 

24,50 

5 A 1 


25,35 

6 barras 

2 

era 

6 A 3/8 


4,26 

5 A 3/8 

t A 1/2 

4,82 

4 A 3/8 

2 A 1/2 

5,38 

5 A 3/8 

1 A 5/8 

5,53 

3 A 3/8 

3 A 1/2 

5,94 

2 A 3/8 

4 A 1/2 

6,50 

6 A 3/8 

2 A 5/8 

6,80 

1 A 3/8 

5 A 5/8 

7,06 

6 A 1/2 


7,62 

3 A 3/8 

3 A 5/8 

8.07 

5 A 1/2 

1 A 5/8 

8,33 

6 A 1/2 

2 A 5/8 

9,04 

5 A 1/2 

1 A 3/4 

9,19 

2 A 3/8 

4 A 5/8 

9,34 

3 A 1/2 

3 A 5/8 

9,75 

2 A 1/2 

4 A 5/8 

10,46 

1 A 3/8 

5 A 5/8 

10,61 

6 A 1/2 

2 A 3/4 

10,76 

1 A 1/2 

5 A 5/8 

11,17 

6 A 5/8 


11,88 

3 A t/2 

3 A 3/4 

12,33 

5 A 5/8 

1 A 3/4 

12,74 

4 A 5/8 

2 A 3/4 

13,60 

5 A 5/0 

1 A 7/8 

13,77 

2 A 1/2 

4 A 3/4 

13,90 

3 A 5/8 

3 A 3/4 

14,46 

2 A 5/B 

4 A 3/4 

15,32 

1 A 1/2 

5 A 3/4 

15,47 

4 A 5/8 

2 A 7/8 

15,66 

1 A 5/8 

5 A 3/4 

16,18 

6 A 3/4 


17,04 

3 A 5/8 

3 A 7/8 

17,55 

5 A 3/4 

1 A 7/0 

18,07 

4 A 3/4 

2 A 7/8 

I9,t0 

5 A 3/4 

1 A 1 

19,27 

2 A 5/8 

4 A 7/8 

19.44 

3 A 3/4 

3 A 7/8 

20,13 

1 A 5/8 

5 A 7/8 

21,33 

4 A 3/4 

2 A 1 

21,50 

1 A 3/4 

5 A 7/0 

22,19 

6 A 7/8 


23,22 

3 A 3/4 

3 A 1 

23,73 

5 A 7/B 

1 A 1 

24,42 

4 A 7/8 

2 A 1 

25,62 

2 A 3/4 

4 A 1 

25,96 

3 A 7/8 

3 A 1 

26,82 

2 A 7/8 

4 A 1 

28,02 

1 A 7/8 

5 A 1 

29,22 

6 A 1 


30,42 

7 barras 

era 2 

7 A 3/8 


4,97 

6 A 3/8 

1 A J/2 

5,53 

5 A 3/8 

2 A 1/2 

6,09 


6 

A 3/8 

1 

A 

5/0 

6,24 

4 

A 3/8 

3 

A 

1/2 

6,65 

3 

A 3/8 

3 

A 

1/2 

7,21 

5 

A 3/8 

2 

A 

5/8 

7,51 

2 

A 3/8 

5 

A 

1/2 

7,77 

1 

A. 3/8 

6 

A 

1/2 

8,33 

4 

A 3/8 

3 

A 

5/0 

8,78 

7 

A 1/2 




8,09 

6 

A 1/2 

t 

A 

5/0 

9,60 

3 

A 3/8 

4 

A 

5/8 

10,05 

5 

A 1/2 

2 

A 

5/0 

10,31 

6 

A t/2 

1 

A 

3/4 

10,46 

4 

A 1/2 

3 

A 

5/8 

11,02 

2 

A 3/8 

5 

A 

5/8 

11,32 

3 

A t/2 

4 

A 

5/8 

11,73 

5 

A 1/2 

2 

A 

3/4 

12,03 

2 

A 1/2 

5 

A 

5/a 

12,44 

1 

A 3/8 

6 

A 

5/8 

12,59 

1 

A 1/2 

6 

A 

5/8 

13,15 

4 

A 1/2 

3 

A 

3/4 

13,60 

7 

A 5/8 




0,86 

6 

A 5/8 

1 

A 

3/4 

14,72 

3 

A 1/2 

4 

A 

3/4 

15,17 

5 

A 5/8 

2 

A 

3/4 

15,58 

6 

A 5/8 

1 

A 

7/8 

15,75 

4 

A 5/8 

3 

A 

3/4 

16,44 

2 

A 1/2 

5 

A 

3/4 

16,74 

3 

A 5/8 

4 

A 

3/4 

17,30 

5 

A 5/8 

2 

A 

7/8 

17,64 

2 

A 5/8 

5 

A 

3/4 

18,16 

1 

A 1/2 

6 

A 

3/4 

18,31 

1 

A 5/8 

6 

A 

7/8 

19,02 

4 

A 5/8 

3 

A 

7/8 

19,53 

7 

A 3/4 




19,80 

6 

A 3/4 

1 

A 

7/0 

20,91 

3 

A 5/8 

4 

A 

7/8 

21,42 

5 

A 3/4 

2 

A 

7/8 

21,94 

6 

A 3/4 

1 

A 

7/8 

22,11 

4 

A 3/4 

3 

A 

7/8 

22,97 

2 

A 5/8 

5 

A 

7/8 

23,31 

3 

A 3/4 

4 

A 

7/8 

24,00 

5 

A 3/4 

2 

A 

1 

24,34 

2 

A 3/4 

5 

A 

7/8 

25,03 

4 

A 3/4 

3 

A 

1 

26,57 

7 

A 7/8 




27,09 

3 

A 3/4 

4 

A 

1 

28,00 

5 

A 7/8 

2 

A 

1 

29,49 

4 

A 7/8 

3 

A 

1 

30,69 

2 

A 3/4 

5 

A 

1 

31,03 

3 

A 7/8 

4 

A 

1 

31,89 

2 

A 7/0 

5 

A 

1 

33,09 

7 

A 1 




35,49 


0 barras 


era 2 

8 

A 5/8 




15,84 

4 

A 1/2 

4 

A 

3/4 

16,44 

4 

A 5/8 

4 

A 

3/4 

19,28 

2 

A 5/8 

6 

A 

3/4 

21 ,00 

8 

A 3/4 




22,72 

4 

A 5/8 

4 

A 

7/8 

23,40 

4 

A 3/4 

4 

A 

7/8 

26,84 

6 

A 3/4 

2 

A 

1 

27,18 

8 

A 7/8 




30,95 

4 

A 3/4 

4 

A 

1 

31,64 

6 

A 7/8 

2 

A 

1 

33.36 

4 

A 7/8 

4 

A 

1 

35,76 

2 

A 7/8 

6 

A 

1 

38,16 


0 A 1 «0,56 
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Esfuerzos !Kg/a*2) 


¿ceros trabajados 
en frío 



0,01 0.02 0.03 0.04. 0.05 0.06 0.07 Moniaclbn ^alarla 


Figura 1 . 3-- Curvas esfuerzo -deformación para el acero 


En las l osas , placas, miros o zapatas, además , se utilizan mallas de refuerzo for 
(nadas por alambres lisos o corrugados unidos por puntos de soldadura en lo6 cruces. 

La Tabla 12.4 a continuación, da las áreas de las barras de refuerzo por metro 
de anclo para losas, placas, zapatas o muros de concreto armado, según diferentes 
espacianientos uniformes. 


T KBU 1. 4 


DISTRIBUCION DE LAS BARRAS DE ACERO 
Entrar en la Tabla con 103 valores de A 3 (an 2 /m} 


Espac. 

ion) 

di /4 

Diámetro de las barras (pulgadas) 

¿3/8 dl/2 ¿5/8 ¿3/4 ¿7/8 

¿ 1 

8 

4,0 

8,9 

15,9 

24,8 

35,5 

48,4 

63,4 

9 

3,6 

7,9 

14,1 

22,0 

31,6 

43,0 

56,3 

*■ 10 

3,2 

7,1 

12,7 

19,8 

28,4 

38,7 

50,7 

1 1 

2,9 

6,5 

11,5 

18,0 

25,8 

35,2 

46,1 

12 

2,7 

5,9 

10,6 

16,5 

23,7 

32,2 

42,2 

. 13 

2,5 

5,5 

9,8 

15,2 

21,8 

29,8 

39,0 

14 

2,3 

5,-1. 

9,1 

14,1 

20,3 

27,6 

36,2 

- is- 

2,1 

-<4,7;, 

8,5 

13,2 

18,9 

25,8 

33,0 

16 

2Í0 

4,4 

7,9 

12,4 

17,8 

24,2 

31,7 

17 

1 ,9 

4.2 

7,5 

11,6 

16,7 

22,8 

29,8 

18 

1 ,8 

3,9 

7,1 

11,0 

15,6 

21,5 

28,2 

19 

1 .7 

1,7 

6,7 

10,4 

14,9 

20,4 

26,7 

— 20 

1,6 

Cij?) 

6,4 

9,9 

14,2 

19,4 

25,4 

- 25, 

1,3 

(ÍT¡8) 

5,1 

7,9 

11,4 

15,5 

20,3 

30 

1 , 1 

274 

4,2 

6,6 

9,5 

12,9 

16,9 

35 

0.9 

2.0 

3,6 

5,7 

8,1 

11,1 

14,5 

' 40 

0,8 

1,8 

3,2 

5.0 

7,1 

9,7 

12,7 

45 

0,7 

1,6 

2,8 

4,4 

6,3 

8,6 

11,3 

50 

0,6 

1,4 

2,5 

4,0 

5,7 

7,7 

10,1 
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1.3.- RESISTENCIA REQUERIDA Y RESISTENCIA DE DISEflO 

La resistencia exigida para el diserto de loo miéntaos de concreto armado debe 
a las pautas correspondientes al método de rotura. Estas Normas (flef.l ) re q uie r en 9 » 
la resistencia sea adecuada para que loo miéntaos soporten las cargas uayoradas en las 
ccntoinocicnes es tipuladas , y se asegure «1 caiportaniento ade cu ado en régimen de servicio. 

La resistencia debe ser en todos los casos igual o menor a la de dise rto. U 
representa la resistencia requerida a manento ¿lector My, a carga axial P u , a fuerza cortante V 
o a cualquier otra carga. 

En teoría de rotura loa factores de s eg u r idad son de dos tipos : 

* Factores de mayoracido de cargas 

* Factores de minoración de resistencia 

Fícroras ce maxcraocn ce caicas J«_ 


TABLA 1.5 


u 

= 

1,4 CP 

+ 

1,7 CV 

u 

= 

0,75 ( 

1. 

,4 CP 

u 

= 

0,9 CP 

* 

1 .0 S 

u 

= 

0,75 1 

1. 

,4 CP * 

u 

= 

0,9 CP 

♦ 

1,3 W 

u 

- 

1,4 CP 


1,7 CV 

u 

s 

0,9 CP 

-*• 

1,7 H 

U 

= 

1,4 CP 

-f 

0 

«s 

u 

- 

0,9 CP 

+ 

1,4 F 

u 

= 

1,4 CP 

+ 

1,7 CV 

u 

= 

0,75 ( 

1. 

4 CP ♦ 

u 

s 

1,4 (CP ^ 

■ T ) 


1 ,7 CV ) ♦ 1.0 S » 

■ a 

1,7 CV ♦ 1,7 W ) 

♦ 1,7 H 
+ 1,4 F 

1,4 T 1 1,7 CV ) 


Los diferentes tipos de cargas son : 


GRAVITACION A LES 


ACCIDENTALES 


f PERMANENTES CP (peso propio, sobrecargas fijas) 
\ VARIABLES CV (sobrecargas de U30 o móviles) 

í SISMO S 
\ VIENTO W 


EMPUJES H 


DE TIERRA, POLVO, GRANOS 0 MATERIALES SUELTOS EN 
GENERAL (Incluyendo la presión del agua contenida 
en los mismos) 


FLUIDOS F 


PESO r PRESION DE FLUIDOS (con densidades bien de.- 
flnldaa) 


EFECTOS SECUNDARIOS T ASENTAMIENTOS DIFERENCIALES, FLUENCIA, RETRACCION 0 
‘ CAMBIOS DE TEPERATURA 
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La resistencia requerida se obtiene de multiplicar l*n c-wr gws de servicio por los 
factores de mayor ación, tañando en cuenta : 

a) La incertidinfare acerca de la magnitud de las cargas supuestas en el diseno 

b) La inseguridad de la exactitud de las hipótesis sinplificativas y las ecuaciones 
del análisis estructural 

c) Los errores de cálculo 

Todas las cargas involucradas en el diserto deben afectarse por loe factores de 
moyoración correspondientes, y de las posibles cent) inaciones de las mismas se elegirá la más 
desfavorable pora regir el análisis. 

La Tabla 1 . 5 da los diferentes factores de mayoración de cargas. En el caso de tas 
cargas de sismo , se suponen rayo radas de antemano en el análisis. De no ser así. se debe adoptar 

* U = 0.75 (1.4 CP 4- 1,7 CV + 1,9 S) 

** U = 0,9 CP ♦ 1,4 S 

En todos los casos se cuiplirá : U ^ 0 (Resistencia neminal) 

La resistencia neminal de la sección transversal de un miembro estructural de 
concreto armado es la que se obtiene suponiendo que las dimensiones y las propiedades de los 
materiales son exactamente las especificadas en el proyecto. Por ello, a la resistencia nominal 
se la debe afectar de los factores de minoración de resistencia 0 que se detallan a continuación, 
como medida de seguridad adicional. 

M determinar U según la Tabla 12.5, es necesario prestar la atención necesaria a 
los signos, pues un tipo de cargas puede producir efectos de sentido contrario al de otras. 
Además, se deben considerar todas las combinaciones posibles de cargas para determinar la 
condición más critica de diserto. 

Cuando se puedan producir impactos, caro en raipas, ductos de ascensores, puentes 
grúa, etc. deben considerarse también sus efectos en el análisis. 

FACTORES DG MINORACION DE RESISTENCIA <t> 


Los factores minorantes de resistencia taran en cuenta : 

a ) La ductilidad de la estructura 

b) La importancia del miarbro en la estructura. ( Por ejemplo, la falla de una columa ea 
rrós grave que la falla de oía viga). 

c) La variación en la calidad y resistencia de los rateriales empleados, o la falta de 
exactitud en las dimensiones de los mi arfaros , defectos de vaciado, etc. 

La resistencia de diserto de un miembro estructural se calcula multiplicando la resis- 
tencia nominal por el correspondiente factor de minoración 0 < 1 según se menciona a continuación 


1) En flexión sin carga axial 0 =. o, 9 

2) Tracción axial y flexotracción 0 a 0,9 

3 ) Compresión axial y f lexoccmpresión : 

Miembros zuncliados 0 a 0.75 

Misrbros con estribos o liguaduras <fi a 0,70 

4) Corte y torsión 0 a o, 85 

5) Aplastamiento del concreto 0 a 0,70 


El factor de seguridad resulta : FS = FM /0 



Flexión y Corte. Diseño de Vigas 


2. 1.- FLEXION SIMPLE 


La resistencia üe los mientras de concreto anrerio sujetos a flexión Bí 

determina a partir de ciertas hipótesis súiplif i cativas entre las cuales ee pueden enunerar . 


* lo distribución de las deformaciones en la sección transversal es lineal 

* El concreto no resiste esfuerzos de tracción 

* la deformación unitaria máxima del concreto es c c - 0,003 

* existe deslizamiento relativo entre las barras de acero y el ccncreto 

* tu distribución de esfuerzos en la zona de ernpresiún del concreto adopta la forma 
rectangular que muestra la figura .2.1- 



a = B , c = 


A q f Y— 
0,85 r¿ b 


( 2.1 


j u = 1 - 0,59(11 


( 2.2 


T = a 3 f y = P b d f y 


f ¿ 


0,65 S P| B C1,05 ”f75ÜÓ 


6 1 


0,85 

0,84 

0,80 

S 280 

300 

350 


k u sP Bi 0.85 r¡" 


S ecciones simplemente armadas 

La figura 2.1 nuestra la distribución de esfuerzos y deformacicnes de una secció' 
rectangular sijrplarente armada. Para que la sección sea dúctil se dete cuiplir : ^ ^ ^ ^ 

c es la profundidad del eje neutro en el limite de agotamiento de la resistencia 
r es lo deformación en ei acero correspondiente al esfuerzo ceden te a tracción. 

V 

La expresión del irorento de agotamiento para las secciones simplemente armadas con acero d 
ccmportaniento elasto-plástico es : 

W. = 0 Ag f v d (1 - 0,59 W) = 0 Ag fy j u d í2 - 4 

0 = 0,9 

Di el coso de aceros especiales se usará el valor de fg U > f y en las ecuaciones precedente, en 
gar de fy. La cuantía geemé trica de la armadura a tracción resulta : 
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Se debe cuiplir : 


14 


min 


p max - 0.75 % 

sindo Pb lo cuantía correspondiente a la talla balanceada : 


6.300 

(6.300 ♦ f y ) 

En zona sísnica se respeta : 0 = 0,5 P. 

max o 


0.85 f’. 

= 6 i r^ 


( 2.6 

(2.7 


( 2.8 

(2.9 


Bj es el coeficiente de forma, determinado experimen taimen te : 

0.65 * S. = 1.05 ’ (2.10 

1.400 


^ j es el coeficiente que transforma el área de esfuerzos con distribución parabólica en la zena 
del concreto comprimido, en su equivalente de forma rectangular. Resulta asi : 


a - c (.2.11 


Los valores de se indican en la figura 2.1. El limite inferior de 0! igual a 0,65 se adeptó 
para resistencias del concreto mayores a 560 Kg/an2. Para concretos de ¿ 280 Kg/cm2 , >■ 0,85 

La distribución rectangular de esfuerzos se conoce por "bloque de esfuerzos" y no 
es la distribución real en la zona «reprimida para el estado de agotamiento resistente, peto 
permite simplificar el análisis y da los mismos resultados que los obtenidos en los ensayos. 

La componente a compresión del concreto C Be ubica en la mitad de la altura a del 
bloque rectangular de esfuerzos : 

C - 0,85 f c a b (2.12 


la sección se define cano balanceada cuando el concreto en su fibra más ca (piármela y el acero en 
su fibra más fraccionada alcanzan sinultáneanente las máximas deformaciones de trabajo, e * 0,003 
y fy = 0,002 respectivamente. La resultante T de los esfuerzos de tracción en el acero vale : 


T=Agfy = pbdfy 


(2.13 


y la profundidad del eje neutro es : 


donde : 


k u = 


P fy 

b^.biFT 


c = k u d 


(2.14 

(2.15 


Se define osimisno la cuantía mecánica de la sección : 



( 2.16 


Para asegurar el ccnportamienLo dúctil de la sección flexada , se debe limitar el valor de W. En- 
secciones simplemente armadas, . . 

0,75w b 5» ü, A -i*- (2.17 


y en zona sísmica : 


0,5 


“b 


á (0 i 


14 


(.2.18 
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uik es lo cuantío mecánica de la sección balanceada, que se obtiene ue sustituir p por en la 
ecuación 2.1 . Cuando resulta : 

w 0,5% 

la sección debe armarse doblemente. 


El ncnetilo de agotamiento puede asimisro expresarse por : 

= 0 f¿ b w(i - g , 59 ni ) (2.19 

C.1 coeficiente odinensional m resulta : 

U = — = — - 0.9u (1 - 0,59 ü> ) (.2.20 

£’ b d 2 
c 

I^a labio 2.1 relociona loa valores de n con la cuantía mecánica tu y el factor j u , que permite lv 
llar el brazo del par interno o brazo mecánico de la sección jgd. 


j u = 1 - 0.59 to 

m diserto, pora asegurar la ductilidad del elenentos flexado, se adoptará el valor de : 

ui =■ 0.18 


( 2.21 


al que corresponde un u = 0,1440 y j u = O.B94. Por lo tanto, de ec. 2.20 se despeja la altura- 
minino de la sección dúctil simplemente armada : 


lo altura total h resulta : 



V f¿ b 


h = d * r i d ♦ r' ♦ ó \¡/2 


( 2.22 

(2.23 


siendo r' el recubrimiento del acero a tracción, el cual no podrá ser menor que el di&retro 
de las barras ni inferior a la dimensión máxima del agregado grueso aumentada en 5nm, ni a los 
valores especificados en la Tabla 2.2. 

El recubrimiento para la protección de la armadura se mide desie la euperficie- 
del concreto liasto la superficie más próxima del acero para la cual se aplican los requisitos - 
del recubrimiento, que resula el borde más saliente del estribo, ligadura o zuncho, si el 
refuerzo transversal encierra las barras principales, o el borde de la capa más externa de las 
barras, si se eiplea más de uno capa de refuerzo sin estribos o ligaduras. 

En anuientes corrosivos o en condición de exposición más severas, el 
recubrimiento del concreto deberá aumentarse odecuadznente o disponer de otras protecciones. 

Las barros de refuerzo y cualquier otro elemento metálico expuesto a la 
inteiperie deberán estar protegidos contra la corrosión (Ver Referencia 8). Además, cuando las 
condiciones particulares de una obra requieran recubrimientos de protección centra el fuego 
mayores a los especificados en la labia 2,2, privarán los requisitos más exigentes. 

la separación libre s entre barras paralelas de una capa no será menor que dj, ni 
nciior que 2,5 un. La Tabla' 2.3 da el número de barras permitidas en cada capa, para diferentes 
ancles de vigas, y en la figura 2.2 se gráfica la separación entre barros y el recubrimiento 
en los elementos flexodos que se menciona precedentemente. 

En vigas y colunias se admite la posibilidad de disponer barras en contacto, 
formando grupos o gavillas. En elementos que trabajan a flexión el grupo no podrá ser mayor a 
dos barras, situados en un mismo plano vertical, una sobre otra y en contacto. Entre ejes de 
jtarejas deberá mantenerse una distancia horizontal no menor que 2,5 ni inferior a (d^ + 25 mn) 
cuno muestra la figura 2.2 c). 

El espacianienlo libre vertical entre dos grupos o entre un grupo y una barra no 
será menor a d¡j . En ningún caso se permitirá el contacto de dos barras situadas en un mismo pía- 
\_*k> horizontal. Además, en las vigas no se permite agavillar barras mayores del NQ 11 (1 3/8"). 
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TABLA 2.1 


DISECO UE SECCIONES RECTANGULARES A ROTURA 


Ho»onto especifico u a 


M. 


3 0,9u(1 - 0,59w ) 


r bd 


u 


0.000 O.OOt 0.002 0.003 0.00 A 0.005 0.006 0.007 0.009 0.009 


0,05 

W 

0.0437 

0.0445 


Ju 

0.971 

0.970 

0,06 

u 

0.0521 

0.0529 


J o 

0.965 

0.964 

0,07 

u 

0.0604 

0.0612 


Ju 

0.959 

0.958 

0,00 

u 

0.0686 

0.0694 


J u 

0.953 

0.952 

0,09 

! M 

0.0767 

0.0775 


Ju 

0.-947 

0.946 

0,10 

U 

0.0047 

0.0855 


Ju* 

0.941 

0-940 

0,11 

0 

0.0926 

0.0934 


J u 

0.935 

0.935 

0,12 

u 

0.1004 

O.tOll 


J u 

0.929 

0.929 

0,13 

u 

0.1000 

0.1088 


J u 

0.923 

0-923 


u 

0.1156 

0.1163 


J u 

0.917 

0.917 


u 

0-1231 

0.1238 


Ju 

0.912 

0.9M 


u 

0,1304 

0.1311 


Ju 

0-906 

0.905 

0,17 : 

0 

0.1377 

0.1384 


Ju 

0.900 

0.899 

0,10 

p 

0.1448 

0.1455 


Ju 

0.894 

0.893 

0,19 

II 

0.1518 

0.1525 


Ju 

0.888 

0.887 

0,20 

u 

0.1588 

0.1594 


Ju 

0.882 

0.881 

0,21 

u 

0.1656 

0.1663 


J u 

0.876 

0.876 

0,22 

u 

0.1723 

0.1730 


Ju 

0,870 

0.870 

0,23 

u 

0.1789 

0.1796 


J u 

0.864 

0.864 

0,24 

u 

0.1854 

0.1861 


J 

0.858 

0.858 

0,25 

u 

0.1918 

0. 1924 


J u 

0.852 

0.852 

0,26 

u 

0,1981 

0,1987 


J u 

0,847 

0,846 

0,27 

u 

0,2043 

0,2049 


J u 

0,841 

0,840 


0.0454 

0-969 

0.0462 

0.969 

0.0471 

0.968 

0.0479 

0.968 

0.0538 

0.963 

0.0546 

0.963 

0.055* 

0.962 

0.0563 

0.962 

0.0620 

0.958 

0.0629 

0.957 

0.0637 

0.956 

0.0645 

0.956 

0.0702 

0.952 

0.0710 

0.951 

0.0719 

0.950 

0.0727 

0.950 

0.0783 

0-946 

0.0791 

0.945 

0.0799 

0.945 

0.0807 

0.944 

0.0863 

0.940 

0.0871 

0.939 

0.0879 

0.939- 

0.0886 

0.938 

0.0941 

0.934 

0.0949 

0.933 

0.0957 
’ 0-933 

0.0965 

0-932 

0. 1019 
0.928 

0.1027 

0.927 

0.1034 

0.927 

0.1042 

0.926 

0.1095 

0.922 

0.1103 

0.922 

0.1 11t 
0.921 

0.1118 

0.920 

0.1171 

0.916 

0.1178 

0.916 

0.1186 

0.915 

0.1193 

0.914 

0.1245 

0.910 

0.1253 

O.910 

0.1260 

0.909 

0.1267 

0.909 

0.1319 

0.904 

0.1326 

0.904 

0.1333 

0.903 

0.1340 

0.903 

0.1391 

0.899 

0.1398 

0.898 

0.1405 

0.897 

0.1412 

0.897 

0.1462 

0.893 

0.1469 

0.892 

0.1476 

0.891 

0.1483 

0.891 

0.1532 

0.887 

0.1539 

0.886 

0.1546 

0.886 

0.1553 

0.886 

0.1601 

0.881 

0.1608 

0,880' 

0.1615 

0.880 

0.1622 

0.879 

0.1669 

0.875 

0.1676 

0.874 

0.1683 

0.874 

0.1690 

0.873 

0.1736 

0.869 

0.1743 

0.868 

0.1750 

0.068 

0.1756 

0.867 

0.1802 

0.863 

0.1809 

0.863 

0.1815 

0.862 

0.1822 

0.861 

0.1867 

0.857 

0.1873 

0.857 

0.1880 

0.856 

0.1886 

0.855 

0.1931 

0.851 

0.1937 

0.851 

0.1943 

0.850 

0.1950 

0.850 

0,1994 

0,845 

0,2000 

0,845 

0,2006 

0,844 

0,2012 

0,844 

0,2055 

0,840 

0,2061 

0,839 

0,2067 

0,830 

0,2073 

0,838 


0.0487 

0.967 

0-0496 

0.966 

0.0504 

0.966 

0.0513 

0.965 

0.0571 

0.961 

0.0579 

0.960 

0.0587 

0.960 

0.0596 

0.959 

0.0653 

0.955 

0.0662 

0.955 

0.0670 

0.954 

0.0678 

0.953 

0.0735 

0.949 

0.0743 

0.948 

0.0751 

0.948 

0.0759 

0.947 

0.0815 

0.944 

0.0823 

0.943 

0.0831 

0.942 

0.0834 

0.942 

0.0894 

0.937 

0.0902 

0.937 

0.0910 

0.936 

0.0918 

0.936 

0.0973 

0.932 

0.0980 

0.931 

0.0988 

0.930 

0.0996 

0.930 

0.1050 

0.926 

0.1057 

0.925 

0.1065 

0.924 

0.1073 

0.924 

0.1126 

0.920 

0.1133 

0.919 

0.1141 

0.919 

0.1148 

0.918 

0.1201 

0.914 

0.1208 

0.913 

0.1216 

0.913 

0.1223 

0.912 

0.1275 

0.908 

0.1282 

0.907 

0.1289 

0.907 

0.1297 

0.906 

0.1348 

0.903 

0.1355 

0.902 

0.1362 

0.901 

0.1369 

0.900 

0.1420 

0.896 

0.1427 

0.896 

0.1434 

0.895 

0.1441 

0.894 

0.1490 

0.890 

0.1497 

0.890 

0.1504 

0.809 

0.1511 

0.888 

0.1560 

0.885 

0.1567 

0.884 

0.1574 

0.883 

0.1581 

0.883 

0.1629 

0.878 

0.1635 

0.878 

0.1642 

0.877 

0.1649 

0.877 

0.1696 

0.873 

0.1703 

0.871 

0.1710 

0.871 

0.1 71-6 
0.871 

0.1763 

0.867 

0.1769 

0.866 

0.1776 

0.865 

0.1783 

0.865 

0.1828 

0.860 

0.1835 

0.860 

0.1841 

0.860 

0.1848 

0.859 

0. 1893 
0.855 

0.1899 

0.854 

0.1905 

0.854 

0.1912 

0.853 

0.1956 

0.849 

0.1962 

0.840 

0.1960 

0.848 

0.1975 

0.847 

0,2018 

0,843 

0,2024 

0,842 

0,2031 

0,842 

0,2037 

0,841 

0,2080 

0,837 

0,2086 

6.837 

0,2092 

0,836 

0,2098 

0,835 









Recubrimiento minino (en 

ca . ) 

Características «Jcl 
ambiente 

Lo 333 
y placas 

Muros 

Cáscaras y 
placas plegadas 

Vigas y columnas 

Piezas al abrigo de 
la Intemperie 

1.S 

2 

1.5 

2.5 

Piezas expuestas a la 
Intemperie en ambien- 
tes no agresivos 

2 

2.5 

1.5 

3 

Piezas expuestas a la 
Intemperie en ambientes 
medianamente agresivos 

3 

3.5 

2 

4 

Piezas en contacto con 
el terreno 

4 

4 


4 

Piezas vaciadas contra 
et terreno y permanen te- 
mente en contacto con el 

7 

7 


7 


NUMERO MAXIMO DE BARRAS QUE CABEN EN LOS ANCHOS DE VICAS 


b (cm) 

d 1/2" 

d 5/8" 

d 3/4" 

d 7/8" 

d 1" 

15 

2 

2 

2 

2 

2 

20 

3 

3 

3 

3 

3 

25 

4 

4 

4 

4 

4 

30 

6 

5 

5 

5 

4 

35 

7 

7 

6 

6 

5 

40 

8 

8 

7 

7 

6 

45 

10 

9 

8 

8 

7 

50 

1 1 

10 

10 

9 

8 

55 

12 

11 

11 

10 

9 


60 1 A 13 12 11 


10 
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parrin se requiera utilizar el di Are tro de la barra, un grupo de barras 

se ccnsiderarú caro una única barra con un Area equivalente al área total del grupo, con 
diámetro correspondiente a ese Area. 

En el caso de borras agavilladas en mrenfcros a flexión, no podrán cortarse 
en ixi mismo plano, sino que deben cortarse en diferentes puntos en founa escalonada, a 
iguales o mayores a 40 dfc. 

EJEHFU3 2.1.- 


De te mine el momento de agotamiento reslatente de la sección Indicada, para las siguien- 
tes calidades de materiales : 


r 2 280 Kg/oa2 


De Tabla 1-2 : 


f y * A. 200 Kg/C*2 


b 2 10 as 


A s = 7.7A ♦ 10, H = 17,88 c«2 


d= 60 


cm 


-=5tc 


,an 


t 



Se verifica : 


Vi *'s nln 


i u 

T^~ b d = aT200 * 30 * 60 = 6 


Cumple 


La sección es dúctil 


De Tabla 2.1 : 


D = 0,1223 


J u = 0,912 


2 d 7/8" + 2 d 1" 

Para flexión, el factor de minoración de resistencia i vale i d = 0,9. Por lo tanto : 


Para determinar H y se puede usar la ec. 2.4 o la 2.19. 


H u r d A 3 f y J u d = 0,9 * 17,88 x A. 200 x 0,912 x 60 = 37 ta 
M u = y b d 2 s 0,1223 x 280 x 30 x 60 2 = 37 ta 


En zona sísmica, colocar adlclonalmente : 
EJEMPLO 2.2.- 


A ' = A , = 6 cra2 

s 3 mln 


(2 d 7/8") 


Diseñe la sección de concreto armado con ancho b= 35 cm, simplemente armada, para t 

r¿ = 280 Kg/cm2 f y = 

Las solicitaciones en régimen de servicio son : 


f y = A. 200 Kg/cm2 


M cp = 8 tm 


H cv = 5 tm 


H s = - 2 tm 


Según la Tablal.5, las combinaciones de solicitaciones mayoradas 
resultan : . 

M ul 2 1,A M CP * 1,7 M cv 2 1,A X 8 * 1,7 x 5 = 19,7 tm 



M u2 = 0,75 {],u H CP + 1,7 M cv - 1 .9 » s ) = 0,75 f 19,7 *1,9x2] 


/ 17,62 tm 
= \ 1 1 ,92 ta 


m U 3 = 0 - 9 H cp: 1 ' ¿,!1 s = { 1°, 


10 tm 
A ta 


Por lo tanto, en el dlseflo controla el H uJ , 


Adoptante» i»» = 0,10, resulta ua 0,1AA8 y de ec. 2.22 se obtiene t 

TJT * 37 ’ 25ca 


\f H U , > / 1.970.000 

= y p f' c b = V 0, 1 A48 x 280 
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d — 40 <m 


Por «ceso, se adopta d : tO ca, y suponiendo que el «cero cabe en una capa» rija y h ■ 45 
Por lo tanto, M 


280 * 35 * 40' 


-j , — e 0,(256 


De Tabla 2. 1 i u = 0,153 


J u * 0,9« 


(4 


Resulta *• > » a1n ■ —jj— « 0,05 Correcto 


Diseño de acero . H y í. 970.000 

A = í.— -. — — r a-r-n aaa - x =i . a - » 14,31 c*2 > ^ 


s 6 f y J u d 5 0,9 X 4.200 * 0,91 x 40 ' * 


Cisple 


De Tabla i. 3 : A g = 3 6 5/8" ♦ 3 é 3/4» = }4,46 ca2 


En la Tabla 2.3 se verifica que las 6 barras de acero, caben en una sola capa. Por lo tanto, r se man- 
tiene en 5 en. 

fl ¿ = "s «m = -77 b d * dSo * 35 * 40 »*’ 67 0,2 < 2 é 


SECCIONES DOBLEMENTE ARMADAS 


Cuando la altura útil d de las secciones de concreto armado está limitada, y 
la cuantía mecánica cu resulta elevada, no cumpliendo la condición exigida en la ecuación 2.1/ 
o 2.18, la viga debe armarse doblemente. 

El acero en compresión A' s otorga mayor ductilidad a la vi ga e incrementa mode 
radamente su capacidad resistente, en relación a la sección armada únicamente con acero a 
tracción. En la práctica, las secciones doblemente armadas tienen sus dimensiones conocidas, 
de nodo que el diserto se reduce únicamente a calcular el acero necesario Ag y A¿. 

Teniendo coto datos el momento solicitante Mu, las dimensiones de la sección y 
las características resistentes de los materiales a usar, se debe determinar el valor de la 

cuantía mecánica (u . . , , _ , , 

Pera eiin se calcula y de la ecuación 2.20 y se lee cu y ] u de la Tabla 

2.1. O lardo ui á0,18, la sección resulta simplemente armada, pero si : - 

se puede optar por : 0,18 °' bCJb 

a) Amar simple verificando deflexiones 

b) Aunar doble, de rredo de disertar una sección dúctil 


Si par el contrario resulta cu > 0,5cu ^se debe armar doble, o aumentar las di- 
mensiones de la sección. En las secciones doblemente armadas resulta : 



( 2.24 


k 


u 


(1) 

0,35 8 1 


12-25 


Para el diserto del acero en secciones dobl enente armadas, se debe determinar la magnitud del 
esfuerzo f 1 a que está sometido el acero en compresión. Para ello se calcula la relación d /a 
en la viga S y se la compara con el valor dado en la Tabla 2.4. Ver figura 2.3. 

Cuando : 

(d ' /d, diseño * (d ' /d) tabla resulta : f¿ = f y 
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Si la condición anterior no se cumple , es decir cuando (d'/d , 
ci¿m del acero a carpresión es en este caso : diserto 


> í d '/d)tabia' la defama 


por lo cual, para h al lar f ‘ se utiliza la ecuación : 


c 

y 


r* = 

3 


e I 1- r -— t ) E < f 
cu k <1 a y 


< 2 . 



C = f' A' 

3 3 3 

C_s 0,85 r ¿ a b 


b d 

, . 

o ■ b d 


0) 


u ' 0,85 fl 


3 y 


FlGurn .2.3 


w = lo-fl 1 ) r y /r¿ 


TABLA 2.4 
VALOnES DE d’/d 


lo-o') r 

2.400 

r y <kg/cm Z > ' 
2.000 4.000 

4.200 

U 0,65 B, f¿ 

0 

0 

0 

0 

0 

0,05 

0,0304 

0,027 

0,017 

0,0156 

0,10 

0,0607 

0,054 

0,035 

0,0313 * 

0,15 

0,0977 

0,001 

0,052 

0,0469 

0., 20 


-O-t-IQ-9 

0,069 

0,0627 

0,25 

0,1570 

0,136 

0,087 

0,0782 

0,30 

0,1020 

0,163 

0,104 

0,0940 

0,35 

0,2120 

0,190 

0,121 

0,1095 

0,40 

0,2420 

0,217 

0,139 

0,1254 

0,4 5 

0,2730 

0,244 

0,156 

0,1 408 

0,50 

0,3040 

0,272 

0,173 

0,1567 

0,55 

0,3330 

0,305 

0,191 

0,1727 

0,60 

0,3640 

0,360 

0,208 

0,1807 


La resultante total en compresión es : 

C=Cs^Cc = f¿A¿^ 0,05 f ¿ a b ( 2 .27 

£1 cemportaniento estructural de una sección doblemente armada es similar a la superposi- 
ción del caso de la sección simplemente armada resistiendo un memento Mq y del par AM formado- 
par la pareja de barras a compresión y tracción repectivamente , coto muestra la figura 2.4. 

Mu = 0 ( Mq + A M) < 2.28 

£1 memento se halla corra en las secciones simplemente armadas y el A M es el par resultante 
de la pareja de aceros a tracción y compresión respectivamente. Ver figura 2.4. 
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A M = T 2 (d - d' ) 
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¿1 


A 


A M * T 2 (d - d'J 


*; f ¿ 


)„ 


d-d 


T 2 = c s 


32 


T = T 1 * T 2 


Figura 2.4.- 

E1 ccrrrortamiento de elementos flecados con diferentes porcentajes de acero para ^ y A¿ en- 
una sección transversal de concreto armado solicitada a flexión simple, se 
2 5 Las lineas llenas corresponden al ccnport amiento de secciones surplanente amadas y Jas 
punteadas a las mismas secciones doblemente amadas con cuantías de acero a conpresión similares 
a las de tracción. 

La curva A corresponde a la sección del concreto en tracción, con rotura 
fráqil La curva B es la que resulta con una cuantió rruy baja de acero en tracción, con litada 
ductilidad /y la C repr^enta el ca^ort amento dúctU de una sección con un Índice bajo de 
refuerzo. 


Carga 


A) Concreto simple 

B) Baja cuantía de acero 

C) Cuantía de acero de 
0,5 a 2% 

D) Viga sobrerreforzada 

EJ Alto porcentaje de 
acero en compresión 

F) Excesiva cuantía de 
acero 

G) Cuantía elevada con 
acero en compresión 



Vigas simplemente armadas 

— V lgas doblemente armadas 

Cadencia del acero 

G " 


Aplastamiento 
del concreto 


Cedencla del 
acero 


Aplastamiento 
del concreto 


Aplast. 
del concreto 


E 

Aplast. del 
concreto 


Falla frágil 

„ Agrietamiento 

dcJ concreto traccionado 


Deflexión & 


Figura 2.5.- Curvas carga -deflexión en vigas ccn diferente 
cuantía de acero, solicitadas a flexión sinple 

El comportamiento más dúctil corresponde a una sección doblemente mnada , en el caso su^ 
reforzado . los casos F y G representan secciones sobre rre forzadas , de ccmport amento frágil pora 
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el coso de secciones sinplenente amadas , y alqo má3 dúctil rv,™ i , Q 

de — * ■=— 

EJEMPLO 2.3.- 

AnaUce la sección indicada y detamlne su renitencia en flexión, f. . 280 Jtg/o.2 



La cuantía geométrica de la armadura a tracción y compresión se halla : 

" = TJ ! nff > °- 013 ’ 68 ■ 3 /; S te -- 

i la cuantía mecánica : oí = < p - o ’ > = 0, 125 > * fflln = ii- = 0.05 Cumple 


Para determinar la profundidad del eje neutro : 

Ül 

k . s 


u 1 0,05 g, 


. 0.125 


De figura 2.1, 0, = 0.85 


0,85 


— * 0,173 


c = k u d = 0,173 x 55 = 9,5 cm 


3 = B, c = 0,85 x 9,5 = 8,08 cm 


5e calcula a continuación el valor del esfuerzo f» del acero a compresión. 

s 


-f - 4r -- °- m 


Por lo tanto resulta : 


De la Tabla 2.4 se lee, para k u =0.173 s 
d* 

-a— = o,o6 


> r d ’ i 

d 'real ' d 'tabla 
y el valor de f ’ se halla mediante la ec. 2.26 : 

f 3 = E cu (1 - ÍT^ - J E S = °’ 003 x (I - 9^5 ) x 2,1 x 10 6 = 2.984 Kg/cm 2 < f y = 4.000 KgAmC 


La fuerza de compresión resistida por el acero A^ vale s 


C = A- f! = 8,52 x 2.984 = 25.424 Kg 

O o o 


T, = C 

2 3 


ÓM = T 2 (d - d'J = 25.424 X 50 = 12-720 Kgm 

T 1 = a 3 f y - c s = 25,35 x 4.000 - 25.424 = 75.976 Kg 
M q = T, (d - a/2) = 75-976 x (55 - 8,08/2) = 38.717 ¡Cgm 

H u = «f ( H q ♦ ¿ H ) = 0,9 x (30,717 + 12,720) = 46,29 tm 
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EJEMPLO 2.4.- 

Dlaeflo el acero para la viga cuyas dlaenstonea ae Indican, solicitada por un ■chanto mmjq 
nado H u = 25 t-. f , = ^ /aa2 f y , *.200 Kg/c*2 

Suponiendo las barras del acero ubicada® en una sola capa l 
r ,;a d ■ *0 es 

De ec. 2.20 i 

M u _ 2.500-000 


-b*30 


' • • : 

• *• ■ 


•» '6 ■ 

• ■ - "a. 

. .. » ■ ■ V. 

: ■'> '■». vr 

•o - o; 


f- 


w = 


0,203 


h = 45 ca 



P b? B 

= 0,0258 

4-200 . n 

250 ’ 

2.18, ae 

debe cumplir : 

: 0,217 2 

uj = 0,27 


r¿ b d 2 250*30x41? 

Do Tabla 2.1 a« leo i « 3 O» 2 ? 

Según ecs. 2.8 y 2.16» 

1,85 r 6.300 _ Q r 85 2 x250 x 6.300 

F <6.300 ♦ r y ) * a. 200 a io.^úu 


0,0258 


Ho cus? le. Por lo Unto, ae aneará dobla la 
u b - v '‘" " ~ sección analizada. 

■ ara ,ue U S,e=l6n resulte «ctU se adopta . 


J u = 0.894 


6 „ . y r* b d Z = 0,1448 x 250 X 30 x 40 2 = 17.376 JCgB 

o o . d 


6 AM = 25-000 - 17.376 = 7.624 Kga 


d’=5 caí 


é M_ 


1.737.600 


"si 


é r i <j ’ 0,9 x 4.200 x 0,894 x 40 
y J u 


= 12,85 cmZ 


* AM 762.400 

A s 2 = ü r y (d-d”) = 0,9x4.200x35 


Se adopta d' = 5 ca 
- 5,76 ca2 


4 6 5/8" 


• * • • 

r , 



s 


• 


• • • • 

a J 11 

- 


d = 40 cm 


ir * 5 c 


* . a + a _ = 12.85 * 5,76 cm2 = 18,61 cm2 

*s al s 2 


14 


Cuaple 


k = 


u 


o . 1 4 1 4 * 30 x 40 s 4 cb2 

la Tabla 1.3 se obtiene : 4 d 1" s = 20,28 co2 > a Bln = f y * 4.2ÓÓ 

gún la ec. 2-25 : 

sulta i 

ir lo tanto, 


u " 0,85 B 


1 


-Sil®- = 0,25 

0,85 


«fw <f w =0 ' 07K la,Mls 

^-cu"-«5 ,E ^ 0 - 003 ‘ M ' 


* &H 

A 3 = 4 r ’ ( d-d ' r 

9 


) x 2,1 X 10 6 * 3.150 Kg/C»2 < f y 

0,25x40 

Correcto 

762.400 


0,9 x 3.150 x 35 


— = 7,68 cs2 > A g 


¡ain 
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aaxuocs t y l 

lm secciones T o L son vigas con un ala en compresión de longitud b, que colabora 
para soportar los aumentos electores solicitantes. Ver figura 2 . 6 . 



En vigas T se elige como ancho de colaboración el menor de los bj« 


b, S 


Luz de la viga /4 
< 16 t ♦ b y 

Distancia entre centros de vigas adyacentes (la menor) 


En vigas T aisladas se debe cumplir : 


í t*b u /2 


En vigas L se elige como anclio de colaboración el menor de los b ? í 


b 2 * 


luz de la viga /12 ♦ b^ 

6 t > b w 

Mitad de la distancia entra centros de viga adyacente 


En la 3 viga T 3 e pueden presentar dos casos, en relación a la posición que ocupa al eje neutro i 

a) El eje neutro cae dentro del ala de la viga, es decir corta la losa o placa 

b) El eje neutro corta el nervio de la viga, en el ancho 


El caso a) corresponde a una viga rectangular de ancho b, donde se ba eliainado una parta del co“ r »- 
to de la zona traccionada. Como no se acepta la hipótesis del concreto trabajando a tracción, la lga 
en este caso se analiza corso de sección rectangular de ancho b, en la Tonna vista- ante rio roen te. 

El caso b) es el de una viga T, donde el ala se halla comprimida en su totalidad, y tam- 
bién una parte del nervio, por lo cual su resistencia es algo menor que si fuera rectangular ds an- 
cho b en toda la zona comprimida, ft continuación se analizara este tipo de vigas. 



Figura 2 . 7 


28 


¿o 

La rigura 2.7 nuestra la forna da trabajo da una viga T. En «ata caso, el bloque 
rectangular de esfuerzos equivalentes presenta un ancho variable en su altura a, por lo cual la reeul 
tanta de coop 1X31011 C debe analizarse separadamente en sus dos coaponen tea y C^- 


c * c, ♦ c. * o,85 r; 


^ r¿ a b M ♦ 0,85 f¿ t (b - b M ) 


(2.29 


C. es. la resultante del bloque de esfuerzos correspondiente a la zona ctwprlmida del alas da la viga 
de ancho b^, y a las alas, a loa lados del nervio. 

C. está aplicada en la altad de la altura a *0 .c y C_ en la altad del espesor t dtí. 
ala. El área de acero en tracción necesaria para el equilibrio dé la a«eioo de concreto del nervio, 
de altura c, es A y el acero para equilibrar la resultante de lea alas, ea 


0,85 f¿ t (b - bj 


"sf 


(2.30 


A , se conoce cono 'Area de acero ficticia-, estáticamente equivalente a la fuerza de ««piaslÓn ro- 
af rrespondiente a los salientes del ala. Esto se interpreta como si las alas a los lados delnemo 
equivalieran a una de terminada área de acero a compresión, por lo cual las vigas T pueden analizar- 
se como doblemente armadas. El área total de acero resulta i 


fl 3 = A st * A sf 


Además, la fuerza de tracción en el acero vale : 


T = T ! * T 2 =< A sl * A sf ) r y 


(2.31 

(2.32 


Las cuantías geométricas para el nervio y las alas se obtienen, 


b * d 


sr 


(2.33 

(2.34 


y la cuantía mecánica resulta : 


us (° w “ ) -yr 

Para hallar la profundidad del eje neutro se calculará « 

tu 


0,85 0, 


(2.35 


El momento mayurado 3e obtiene : 
donde 


« = * i» ul * « uZ > 


"u, ■ r y J u ” 

H u2 ' V r » ld - -r ’ 


EJEMPLO 2.5.- 


Anallce la sección T Indicada, determinando 


el H u correspondiente. 


f = 250 Kg/cro2 

r = ¿i.ooo " 

y 


A = 30, ',2 cm2 
a 


De Tabla 1.3 : 

Se determinará la profundidad del eje neutro. 


u) = 


A s f y 30.A2 x ¿..000_ . n . nH 
B - <5 — ~ ■ 75 * w * Z5U 


como una viga rectangular de ancho b- 


-b = 75 en 


6 d 1 1 


3 


(2.36 

(2.37 

(2.38 


t : 8 CO 


d = 60 ca 


* 5 ca 


b : 40 ca 
« 
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De ec. 2.25 : 


k r 

u 


Ul 


0,85 6 


0,108 

— 

0,85 ¿ 


c:k u d:0,l5«60j9c«)ti8ai 


0,15 

Es viga T 


af 


0,85 f • t (b - b ) 

c w _ 0,85 * 250 * 8 x 35 

¡Z — ffm 


■ 1 *,37 ca 2 


A al 1 A s “ A S f s 30 -* 2 ' u » 07 = *5,55 caz 
S* verifica el valor de <u co«o viga rectangular de ancho b i 


n 1fl v m r y 15,55 x *. 000 _ 14 1* 

’ " 5” d r - '<I0 x 60 * 250 = 0,, ° 3 5 “aln * ~F~ ' ~IES * 0,05 


w c 

De Tabla 2.1, para üj = 0,103 se loe : y = 0,0871 


J u = 0 ,939 


C imple 


í) H u] = P P b H d 2 = 0,0071 x 250 x 40 x 60 2 = 31,35 ta 
* M U2 * °' 9 V f y ( d' - -J-. ) Z 0,9 x 14,87 x 4.000 x 56 * 30 ta 
M u * IH uI + H vZ ] = 31 * 35 * 30 * 61 * 35 U 

Debe observarse, sin embargo, que 3i esta viga se analiza como rectangular de ancho b ae obtiene 1 
Para w = 0, 108 y = 0,091 

Por lo tanto, = p f¿ ü d 2 = 0,0?! x 250 x 75 x 60 2 = 61,42 tm 

El resultado es prácticamente coinciden te con el anterior, si bien la ductilidad de la viga T es ma- 
yor. 



EJEMPLO 2.6.- 

Dlsefie la viga Indicada, para los siguientes datos s 
b = 85 cm b„ t 35 cm t : 10 co 


r¿ = 280 Kg/cm2 


b H s 35 cm 
r y = 4.200 Kg/cm2 


H y = 70 tn 


El problema se resuelve por tanteos, comenzando con « 
üi = 0,18 


i' 


■b s 85 cm* 


t slO pa 

A 



s 


-i 

— , 

f- 


De ecs. 2-8 y 2.18 : 0,5 « b = o fa — y — = 0,5 x 0,85 -x ¿.jpQ + f 


S-™ = 0 , 2.6 ° 


35 cm 


Por lo Lanto, m < 0,5 w.. 


Cumple 
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a 0,05 Cuaple 


14 !'■ 

Adeoaa, w > w -ln * fr~ - 2H0 

Ua Tabla 2.1, para u » 0,18 i W * O,t440 
Según la ec. 2.2 * 

g a y — 

V ” -C 


-a u * 0,18 : W * 0,1440 

( H u / 7. 000.000 _ 4S 

V 7 T 7 V 0,1^0 x 2 BU x~S 5 


Se supone que los barras caben en una capa, por lo cual h i d ♦ r « *5 * 5 * 50 

_ « = °lÜL » 0,25 K 


o.ia 3 o 

k u 8 0 .ftr -g~- 0 ,B 5 2 

C 2 = 0,85 r t (b - b„l * 0.85 * 260 * 10 x 50 » 119 t 

c. 


k u d 3 11,25 OI > fc 
ea viga T 


-2 119.000 


3 f = T 


4.200 


- 28,33 etó 


6 H u2 » 0.9 A 9f r y Id- f) 3 0,9 X 119.000 x 40 = 
u2 ary ¿ «,84 ta 


» u , = " u - - ■ 70 - * 27 ’ 16 *■ 
<1 M. 


U = 


r ; b w J 


uj__ 

,2 


2.716.000 


= 0,1360 


280 x 35 X 45 

Ue Tabla 2.1 : “ = °' 169 

A 


J u = °' 9 


* M 


"ll 1 


2.716.000 


"si 


* f y J u d 


0,9 x 4.200 x 0,9 x 45 


. 17,74 co2 


A = A ♦ A 3f = 17,74 ♦ 28,33 = 46,07 «2 

. Tah! _ , o ae verifica que el acero no cabe en una capa. 

De la Tabla 1 . 2 1« ■ 1» ‘ '* «" la “ ,U 2 ’ 3 ” 

Por lo tanto se adopta : r _ 7>5 ^ d = *7,5 aa h = 55 cm 


„ n u2 = 0,9 x H9.000 (47,5 - 5) = 45,52 ta 
tf H u , = 70 - 45,52 = 24,48 ta 


6 M 


V = 


u 1 


2.448.000 „ ,o,11 

2 3 200 x 35 X 4775 

l C 


r c b u d 


De Tabla 2. 1 s w - 0,133 


J u = °' 922 


7.448.000 
A gl = - Ui y * 4.200 X U,9¿¿ x •*) 


.= 14,78 co2 

• 5 


L ^ b = 85 aa — 

-9 

. ” 


!ZH 

, T 

4 ¿1" + 
6 i 7/8 



1 

d a 47 


•* 

Úf = 7 


b w = 35 aa 


De Tabla 1 - 3 : 


U1 n * 20,28 
6 «i 7/8 " = 23,22 


De ecs. 2.33 y 2.34 l 
A 


A a = 43,5 cm2 


Para verificar la ductilidad de La viga T : 


«a a (P - P r 1 7 y r- = « 0 - 026 - 0 ■ 0,71 
w f r 


fj 200 _ o 135 

non 1 


280 

neaulta s ui <0,18 


= °-° 26 

fl sf . 28 — . o,017 

p f " b u d" “ 35 x 4775 

Corree to 



A remitirá tic paramen lo 
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Cuando la altura Ja una viga supera loa 75 c« se deba colocar una armadura adicio- 
nal de jMrnnenta A igual por lo menos al 10% dal área da la armadura da tracción A disertada por - 
flexión, la cual consistirá en barras da pequeño diámetro. Ratas ae distribuyen aimétrlcwaen- 
ta Junto a las caras laterales de la viga, en la zona tracclonada por flexión, con una separación no 
mayor al ancho del alma ni superior a los 30 ca. Ver la figura 2.8 . 



A la armadura da paramento se la conoce también por armadu- 
ra longitudinal de piel, y ciaple la función de evitar las 
fisuras que pueden aparecer por encima del recubrimiento 
del acero principal por tracción. 

Este refuerzo adicional puede incluirse en los cálculos de 
la resistencia de la viga sólo cuando se realice un análi- 
sis de compatibilidad de deformaciones que permite determi- 
nar los esfuerzos en las barras o alambres individuales. 


2.a 


Cuando un miembro estructural soporta momentos flectores variables a lo largo de su 
eje longitudinal, sus diferentes 3eccc Iones sufren deslizamientos relativos. Para resistir estos des- 
lizamientos 3e crean esfuerzos tangenciales de corte que transforman el estado ¡aonoaxlal do esfuerzos 
en flexión por un estado biaxial o plano. 

El efecto más Importante en un miembro de concreto armado sometido a esfuerzos cor- 
tantes es la presencia de esfuerzos Inclinados de tracción, con respecto al eje longitudinal del ele- 
mento, lo cuales pueden producir la falla prematura, con una carga Inferior a la que origina la falla 
por flexión. Ver figura 2.9. 



Figura 2.9.- Flsuraclón por flexión y corte 


Mientras que las grietas por tracción debidas a la flexión auelan ser verticales - 
loa esfuerzos de tracción diagonal debidos al corte, producen grietas inclinadas perpendiculares a su 
dirección. Para controlar la formación da las grietas verticales, se coloca acaro longitudinal y para 
evitar la formación de grietas diagonales por corte, so colocan barras de acero transversal) en forma 
de estribos, o barras inclinadas a 45°. 

Los esfuerzos de corte son parcialmente resistidos por el concreto y por el acero 
transversal o dlagaial. En miembros sometidos únicamente a flexión y corte, la resistencia nominal a 

corte del concreto es : / , -> 

V c = 0,53 V r¿ b H d { 


31n embargo, en zona sísmica, se acepta f V = 0, transfiriendo todos los esfuerzos de corte al ace 
ro. La resistencia nominal del acero que resiste corte, a Una distancia d de la cara dal apoyo da la 
viga se obtiene : 


¡\ es el área de ia sección transversal de la armadura de corte, en forma da estribos per- 
pendiculares al eje dei miembro, y s su separación. 

"Jlef. 1.- 10 . 6.6 
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Lfl fuerza corlante total mayorada V u debe cunpllr i 


V u 5 * <V c 


V ) =. t V 
3 n 


para 6 = 0,85 


(■2.42 


V es ln real a Lene la nominal a corte de la sección de concreto con armadura transversal en forma de 
11 estribos. La resistencia ceden te de dlseilo de la armadura de corte daba cumplir » f y í 4.200 Kg/a 

31 resulta i r— 

V a ? 7,1 b « d ( 2.43 

ae excedo el valor limite permitido para la resistencia a corte del acero, f la «acción debe aar au> 

: L|1 ' 1 ' Finiré las runclones básicas del acero transversal por corta de una viga f lazada aa -- 

pueden enumerar r 

■ Restringe el crecimiento do las grietas inclinada», logrando mayor profundidad de 
la zona comprimida. 

* Mejora la capacidad de adherencia del acero longitudinal, evitando la falla por de 
enriamiento. 

1 Aumenta la ductilidad del conjunto, y si los estribos son cerrados, confinan el - 
concreto evitando la rotura frágil. 

Cuando se conoce la Tuerza mnynrnda «le cor te V u para una determinada sección de la viga que se anall 
za, se obtiene el valor del esfuerzo mayorado •v u i 


V u " «J b w d 


En todos Ion casos debe cumplirse r 
Ademán : 

v = v - v 
3 II c 


v c S 0,53 

v s rain * 3 ’ 5 KB/Cffl2 
Las normas para separación de estribos en vigas exigen i 

SI ? < 1,06 \Ar 

31 s 1,06 5 


,s i 


■M 


/ d/2 
60 era 

/d/4 
30 crt 


(.2.44 

(2.45 


(2.46 

(2.47 


(.2.48 

(.2.49 


condición d»d a d„ .o. 2.49 d»U, .,1.1.™ cd.„llr s . 1. longitud 4d «.dldd d..d. 1. c.r. d.l »PS> 
yo. Tnrnblón, por construcción se exige i a 2 7 era (.2.50 


fot* norma : 


n S 


A f 
v y 


v b 
3 w 


V 


3,5 b H s 


-( 2.51 
(2.52. 


A se obtiene como suma de las áreas de todas las secciones transversales de las ramas que forraran el 
v estribo. En zona sísmica, qe deben colocar estribos cerrados. Ver flg. 2.10. 


Figura 2.10.- 



Estrlbos cerrados en vigas en zona sísmica 
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EJEMPLO 2.7.- 

Olsefle la armadura transversal de la viga que se Indica, con estribos cerrados de dos ra 
«E en acero de f = 2.000 Kg/a*2 y r¿ * 250 Kg/ca2. 




L a 6,5 d 


V ,= 36 t 
ul 



3 ¿ 3/4" 


Oatos : Carga muerta g = A t/m (Ca de 3er/lclo , 

Carga viva p = 3 " 


Reacción mayorada en el apoyo Izquierdo 


V ul 5 36 


Sección transversal 
de la viga 


: 

5 é 1" »-*-*-*J - £ a 


d = 50 ca 


Cargas mayoradas i 


b^a^O en 


Q u = 1.4 g ♦ 1,7 p = 5,6 ♦ 5,1 s 10,7 t/a 


neacciún mayorada en el apoyo derecho i y -iq, 7*6, 5 - 36 * 33,55 t 
Los esfuerzos de corte resultan i 


u - ul _ - 36.000 _ 21,18 Kg/ca2 

v ul ” d b w d ' 0,85 x <*0 * 50 

v - Vyd - 33 «550 -s 19, Kg/cm2 

v ud t d 0,85 x 40 x 50 


a = 10,7 t/m 


= 0,53/fJ = 8,38 Kg/ao2 


0,25 n» 


*-■ 1 v . = 21,18 - 0,38 * 12,0 Kg/ca2 

b— L T 31 > V. a 3,5 Kg/c*2 

t * 12,11 t 1 v srf = 19, Tí - 8,38 = t1,36J^ 

i 3,3 7 V^ 33 -55 t v a < v s max = 2,1 /f¿ » 33.2 Kg/ca2 

. I Cunple 

5 m 1 2m 1 ° Separación de estribos J 

44 = 2 m 4d = 2 m * 3 < 1 ,06 /7¿ = 16,76 se ctaple la ec. 2.48. 

7 en S s $ d/2 = 25 ca 

En longitud 4d ! s = 7- = 12,5 caí 

Se utilizarán estribos de i 1/2" t = 2 x 1,27 = 2,54 cm2 


id = 2 m 


id = 2 01 
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La separación de loa estribos deberá además cwpllr en la cara del apoyo ■ 

_ , ** f y 2,54 x 2.000 _ _ ' _ . . 

3 5 ~í — b ~ <l,é x 75 * *J»9 oa > a ■ 12*5 c* -» — Controla 

3 V 

Verificación de la separación de loa eatrlboa en el centro de la viga, a distancia 4d de laa carea • 
de loa apoyos » 

14.630 _ , . , , 

T ul a 6,Kiá)»i¿ * 8 ' 6 r * /t * 2 


T al * 8,6 ' 8,38 * 0,22 < r a aln * 3,5 K ® /c * 2 1,0 ««pía. Adoptar » a atn , y colocar los 

eatrlboa en el centro de la viga, en longitud 2a, con enperl—inntn i -j * 25 ce. 


2.3.- LORO 171)0 DE 0B3AHB0LL0 T EMPALMES DE ADHA0UIA3 
— — B 

La longitud de desarrollo en aa, para las amduru en tracción, resulta i 
(barras o alambres estriados) 

2 d = n *db 2 J ° aB 

siendo l df) la longitud básica de desarrollo y n un factor de modificación . Loa Valorea de l db se ob- 
tienen i ’ 

Para barras S d I 3/8" : l db = 0,06 fl b f y //f¿ 2 0,006 ^ f y 


Los factores de modificación son : 


Para las armaduras superiores (con 30 ca o más de 
concreto por debajo) 

Para armaduras con f y > 4.200 Xg/c w2 


n * t,4 


n • 2 


4.200 



La longitud básica de desarrollo 1 modificada por el Tactor n , multiplicarse por loo alguien 

tes factores de reducción 5 cuando i 

a) la separación de las armaduras centro a centro sea i 15 ca y satén ubicadas 10 ca o «ás 
desde la cara del miembro al borde de la barra, en la dirección de la separación l 


£ = 0,8 

b) se colocan armaduras en exceso con relación a las necesarias segün el Abállala de loa 

miembros a flexión. • 

^ _ a requerido 

*s proporcioando 

c) la 3 armaduras están encerradas por zunchos de diámetro i 1/4“ y con un paso i 10 ca 


K = 0,75 

La longitud de desarrollo l rf en os. para las armaduras a -compresión, resulta « 
(barras o alambres estriados) 


>„ ■ f ^ * 20 


En este caso, 


= °' 08 “b ‘y 


r , 


i 0,004 d b r y 


Los valores de 5 para las barras comprimidas corresponden a los mismos casos b) y c} para las barras 
^accionadas. ^ es el área de la sección transversal de una barra, y d^ diamet 


• De Ref.1 Cap. 12 
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Las longitudes do desarrollo de las barras Individuales da un grupo, aoaatldas a * 
tracción o «opresión .serán la de la barra Individual, incrementada en Un 20% para grupos de tres 
barras, y en un 33% para grupos de cuatro barras. 


En miembros sometidos a flexión, laa barras trac clonadas deben doblarse a trsvis del 
alma a fin de anclarlas o hacerlas continuas en la zona comprimida. En estos casos, las secciones - 
criticas para al desarrollo de las armaduras corresponden a los puntos da asfuano máximo. 

Las armaduras se prolongarán más allá da la sección en la cual ya no m requieran - 
para resistir flexión, una distancia Iguala la altura Gtll del alambro o 12 d. , la que sea mayor» 
excepto en los extremos simplemente apoyados y en el extramo libre de voladizo!. 

Las armaduras que se continúan tendrán una prolongación no menor a la lo n g i tud da - 
desarrollo 1 . más allá da la sección donde se doblan o Interrumpen las armaduras en tracción que 
no se requieran más para resistir la flexión. 


La longitud de desarrollo do las armaduras para momento positivos exige que al senos 
una tercera parte de esta armadura so prolongará hasta los «poyos si sstos son exteriores y una cuar- 
ta parte si son interiores, y deben penetrar en el apoyo al menos 15 em. 

La a armaduras destinadas a. resistir momentos negativos se prolongarán dentro del tra 
no según lo dispuesto para los miembros sometidos a flexión. Al menos 1/3 del total de 1 m armaduras 
en tracción «locadas para resistir momentos negatlvqs en un apoyo, se prolongarán cas alia del punto 
de Inflexión una distancia no menor que la altura Gtll del miembro, 12 d^ o 1/16 de la luz libre,la 


que sea mayor. , . . 

En lo referente a empalmes por solape, estos no se usaran en barras de álamo tro ¿ 

i 1 3/8", las cuales se empalmarán mediante soldadura o conexionas mecánicas. 

Los empalmes por solape de un grupo de barras se basarán en las longitudes de solape 
exigidas para las barras individuales, Incrementándolas en un 20% para los grupos de 3 barras y en un 
33% para los de 4 barras. En ninguna sección podrá haber más de un empalme por solape de barras Indi- 
viduales. ^ longitud mínima de solapa para barras y alambres estriados sometidos a tracción 

será la que se requiere para los empalmes Clase A,B o C definidos en la Tabld 2.5 , pero ito menor a 
30 cm. 

Empalme Clase A 

Empalme Clase B i.... 1,3 1¿- 

Empalme Clase 1^ 


siendo l d la longitud de desarrollo en tracción 


T > B L I -2.5 


TIPOS DE EMPALMES POR SOLAPE SOMETIDOS A TRACCIOR 


A proporcionado 

A a requerido 

Porcentaje máximo de A empalmado dentro 
de la longitud de eolape requerida 

50% 75% 100% 

2 2 

< 2 

Clase A Clase A Clase B 

Clase B Clase C Clase C 


íi?sairmsn-is=. , sas s.=r.: sar- í-isr-sis ~ 


1 > 0,007 r d. para r < 4.200 Kg/cm2 

d y ° * 

l d 2 <0,013 r y - 24) d b para f y > 4.200 Kg/cm2 


l d j 30 cm 


• Ref 1. Tabla 12.14. 
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Para f < 210 Kg/aB2, la longitud de solape se debe Incrementar en 1/3. Existen además requisitos ea- 
peclalis para Sluanas, donde pueden utilizarse los siguientes tipos de emplamea ' 
ías a tope, conexiones mecánicas o uniones por _ con tacto en los extremos. 

variables de f en compresión a f /2 en tracción o menos, para las diversas combinaciones de cargas 
xvayoSdas. PerX si loS esfuerzoa y superan a f /2 en tracción, soiame^ se diseflarin^a^ ^r ao- 
lapapara resistir el f en tracción o e-pal-ís totales, soldados o mediante conexiones «.cínicas. 

Para TacUlUr la aplicación de las normas relativas a la longitud de desarrollo de - 
las berras de refuerzo de los ate-faros f laxados, se dan las siguientes simplificaciones. 


eticas 


t.-i* longitudes de desarrollo de les 


[• • • A¿ 

Id) En to d as las secciones de una viga, el acero debe ctmplir la condición i 


A s 2 A s eln 


2 *s mln 


siendo A a aln = — 


b - d 


.¿..A A. 


29) El acero mínimo por momento negativo 
cumplirá s 

a" • i A'/3 
«s min a 


w 

Armadura para momento positivo 

siendo A" el acaro que resiste el momento nega- 
tivo en 3 el apoyo. 


a., Solapar ,1 acero alnlmo por momento negativo lajltad d. la loa (Punto B d. fisura 2J21 . 
Se cumple asi la condición de que una cantidad de acero i 

i A"/A sea continua en la parte superior de la viga . . 

i A 5 /] ae prolongue «a allí del punto de inflexión C en la parte auperlor d. la viga. una 
3 longitud a : 


a 2 S luz libre /16 


d b en el diámetro de la barra , 1, la longitud de deaarrollo difluida en la p5g-M- 
,,, «o anclar ninguna barra en zona de tracción. Xo anclar el. acero por «uto negativo en I 

Tostar en la .lama aecclóu mía de ,/3 de la totalidad de laa barran Distanciar Ib. cortea 

be, " Z apoyoa^él aceto por .omento poaltlvo aeró , al 5 « del acero negativo en .1 OT » 

deberá prolongarse una distancia a « « 2 1 + d 

d 
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2.3.- DX3TniDUC10N DEL REFUERZO EN LOSAS HACIZA3 


les armadas en una lola dlí^Ió^e íropírelJííS ^.^í^dSÍTdl ÍSJmÍS £ lo £? " tníctur «- 

s sss rJff^T^sirsSL' *-» K ~ r.rr^vv- ltn ^ 


a) En losas donde se emplean barras estriadas de Grado 28 o 35 . 

b) En losas donde se emplean barras estriadas o asila de alaabre 
soldada (lisa o estriadas) Grado 42 

c) En losas con acero de f y > 4.200 Kg/c *2 

pero en ningún caso será menor a 0,0014. 

E1 3l ? a de 133 armaduras en cada dirección de las placas o losas armadas en dos 
direcciones, se calculara considerando los momentos «ayorados en las secciones criticas, pero no se- 
ra menor que el acero exigido por retracción y temperatura. 

La distancia centro a centro entre barras en las secciones criticas no será mayor 
que dos veces el espesor de la placa excepto en las nervadas o reticulares. Las armaduras para loa 
momentos positivos perpendiculares a un borde discontinuo se prolongarán hasta el extremo de la pla- 
ca y se anclarán mediante ganchos o prolongaciones rectas de 15 as como mínimo dentro de una viga da 
borde, columna o muro. 

Las armaduras para momentos negativos perpendiculares a Un borde discontinuo de- 
berán doblarse, terminarse en gancho o anclarse de alguna otra forma, en una viga de borde, muro b 
columna, de modo que las armaduras puedan alcanzar su resistencia cedente en la cara del apoyo. 

Cuando el borde discontinuo de una placa no esté soportado por vigas da borda ni 
muros, o cuando la placa tenga un voladizo más allá del eje del apoyo, las armaduras pueden anclarse 
en la placa. 


. 0,002 
0,0018 

0,0018 x 4.200 


2.5.- DinCJlAHAS ENVOLVENTES DE MOMENTOS ELECTORES I FUERZAS DE CORTE 


En el dlseílo de viga o losas continuas sobre' varios apoyos, en lugar de los méto- 
dos exactos de análisis de pórticos, se pueden aplicar los valores aproximados de nooentos flec torea 
y fuerzas cortantes que 3e detallen en la Tabla 2.6 y la figura 2 <11 si se cumplen lad siguientes 
condiciones « 

a) El número de tramos es dos o más 

b) Las luces son aproximadamente Iguales, sin que la luz mayor de dos tramos adyacentes exceda en 
más de un 20X a la menor. 

c) Las cargas deben 3 er uniformemente distribuidas 

d) El valor de la carga viva no debe exceder de tres veces el de la carga muerta, 

e) Los miembros 3on prismáticos 

f) Las cargas en los diferentes tramos son Iguales entre si o no difieren en más del 20 % en tramos 
adyacentes. 

En todos los casos, W y corresponde al valor de la carga mayorada por unidad de - 
longitud en vigas o por ái"ea unitaria en placas o losas. 

Las envolventes dan los valores máximos obtenidos según una adecuada aplicación - 
de las sobrecargas en los diferentes tramos. En todos los casos, l n representa l 

* La luz libre para momentos positivos o fuerzas de corte 

* La luz promedio de las luces llbre3 adyacentes para momentos negativos 

El diagrama envolvente de las fuerzas de corte se puede hallar también superpo - 
nlendo los cortes resultantes de las cargas aplicadas en cada tramo, y los obtenidos da los momentos 
de continuidad dados por los momentos negativos en los apoyos, como se aclara eh el ejemplo que se 
da a continuación . 





TABLA 2-6 * 

MOMENTOS F LECTORES í FUERZAS DE CORTE APROXIMADOS PARA VIGAS I 

LOSAS CONTINUAS 

Memento positivo 

W 1 

Apoyo exterior articulado o empotrado en vigas perlne traías “ 

u ,2 11 

u n 

Apoyo exterior mediante empotramiento en columna .... — ftT - 2 

M u 1 n 

Tramos Interiores “ fg 

Momento negativo 

En la cara exterior del primer apoyo Interior H ^2 

u n 

Dos tramos 5 

V l 2 

Ma3 de dos tramos u n 

,0 H j2 

u n 

En las demás caras de apoyos Interiores 

En las caras de los apoyos para losas con luces : 3a y vigas cuya w jZ 
rigidez sea < 1/9 de la suma de las rigideces de las columnas en u n 

cada extremo del tramo \ 2 

En las caras Interiores de los apoyos extremos para miembros cons- 
truidos monolíticamente con los apoyos. 2 

W 1 

Cuando el apoyo es viga perlmetral , n 

24 


* Ref. 1.- Parte 4. Flg. C-8.3.3 


cu c 






( CCHlt. ) 

Cuando el apoyo es uno columna 


Fuerza cor lanío 



rirarsa cor can lo j 

1 15 U 1 

Di miembros e* Iremos en la cara del primer apoyo Interior j— 2- 

V 1 

En las caros do todos los demás apoyos — H. n 


EJEMPLO 2.8. - 


Hallar la envolvente de momentos y el diagrama de corte correspondían te* para la viga conti- 
nua que se Indica. 


«til = 8 *'« 


W* - 9,2 t/m 


•** vrs ♦ 4] 


•t,= 5 o 




4 • -5,8 a 



H 2 27.86 


8,6 x 5,4 £ 


= 27,86 t a 


= 20 t 

20t| |R 2 * 26,60t 

26,68 t 

= 5,57 t 

5,57t | | = 4,8 t 

4,8 t 

= 14,43 t 

t R b = 57,05 t B C 

= 21, S8t 


\i Lr 2 

M 2 = j-p- 1 — a =» ia*18 ta 


-*C M ."uají , 

2» “3 2 ~n * 


4 9.2 x 5,8* 


a 28, 13 tu 


«. i ^iúh_ . 1«L . a, t 


J%ia ^A|. y s,;..-. as.aat 


14,431 


31,40 t 



25,57 t 


21,88 t 


B 3 3 T7’^ Í ‘ 5 ' 57t 


3 - 4 “' = *' S fc 


Para hallar el diagrama de corte en la viga hiperestáticamente sustentada, 00 dividen los 
tramos suponiéndolos simplemente apoyados en los extremos. 

Las reacciones R ( y 4 corresponden a las reacciones isostáticas de las cargas H u1 ^ W u2 
aplicadas en cada tramo. 

Las reacciones R-. y n, son debidas a la continuidad de la viga, laa reacciones ríñales ee 
obtienen de sumar la3 J reacciones isostáticas e hiperestátlcas en cada apoyo. 

n ft = ftj - 4 = 14,43 t 

n B = R 1 * n 2 + H 3 * R 4 = 57,05 fc 

n c = n 2 - n /( = 21,00 t 


Con estos valores 3e traza el diagrama de corte correspondiente a los dos tramos de la viga. 
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Diseño de Entrepisos 


3.1.- CRITERIOS GENERALES 

Los entrepisos de concreto ozmdo , vaciados ¡analíticamente con el resto de la 
estructura, constituyen la forme de tzanasisidn de los cargas gravi tad males a las vigas y 
colamos d*»l . sistana, para llevarlas al «mln de frotación. Adicicnalnenta, bajo ca r gas 
laterales de viento o sismo, los entrepisos se consideran rígidos ai su plano, p ermitie ndo 
que el corr imien to translacional sea el mi aro , pora todos loe elementos de un c rismo nivel en 
La estructura. Se analizará a continuación el ccnpa rt amicnto flexional de los entrepisos, bajo 

fjirry^ grmri tacionOl eS, 

Según su forma de trabajo, los entrepisos de concreto annado se clasifican en : 

{ LOSAS ASMADAS EN UNA DIRECCION, o ampiaren te armadas. 

PLACAS O LOSAS CRUZADAS, armadas en dos direc c i on es ortogonales, con 

k* r r mi cruzadas. 

Según su forma de ejecución , loe entrepisos pueden ser : 

LLENOS O MACIZOS 
ALIVIANADOS O NERVADOS 

Se analizarán a continuación los entrepisos macizos, formados por losas c p lacas con 
diferentes formas de sustentación, determinando en cada caso los espesores mínimos requ eri dos 
y la armadura co r-r e sp ondiente . en función de las luces, las cargas y el tipo de apoyos. 

3.2- LOSAS ARMADAS EN UNA DIRECCION 


En las irm -1 armadas en una dirección, conocidas en literatura técnica 
caro losas, las cargas se tra na ni ten únicamente en una dir ec ció n , según la cual se debe 
colocar la armadura principal, junto al borde tra ce ren a d o. 


Una losa trabaja cano tal, en tres casos diferentes : 

” CASO 1).- Poto volados , soportadas en un solo borde eipotrado o continuo 

CASO 2).- Soportadas úni carente en des bor d es opuestos , en ausencia de apoyos 
' en los otros bordes perpendiculares 

CASO 3).- Apoyadas en todos sus bordes , pero para r elacion es de luces de loe 
^ lados : 

Lado mayor ^ _ 

Lado menor 

En este caso, la transmisión de las cargas y esfuerzos se reali z a 
según la luz más corta. 





£T 


HKüKÜÜtH 





Ly/Lx^ 


Caso 3) 


- 2 


Figura 3.1.- 


Caso 2) 
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La figura 3.1 gráfica Ir» casos mencionados. Para el diserto de las losas, basta considerar una 
franja de 1 m de and», suponiéndola solicitada por la totalidad de las cargas permanentes y 
accidentales irayoradas, ac tuan do cano u n ifor m emente distribuidas: 

Carga permanente (peso propio más sobrecargas fijas de pisos, aobrepisoe, 
cielorxaaoe, etc.): 

9u - 1.4 g (K9/m> (3.1 

Sobrecarga accidental (peso de personas, vehículos y cargas variables en general): 

Pu - 1.7 p (Kg/m) (3.2 

Carga fn tal : 

- (9u * Pu) <K0/n») (3.3 

La luz de r-Aimlo de las losas se tora coro la distancia entre centros de apoyes en la 
dirección considerada. En los casos 2) y 3) de figura 3.1, las losas de un trato se h alla n 
s impláronte apoyadas en los hnrrfpq de longitud Ly. En este caso, sólo existen mementos positi- 
vos, máximos en el centro del trato, de magnittrT : - 

«x = «ii LJ / 8 (3.4 

Sin embargo, pueden ser continuas de dos o más tramos, lo cual origina mementos 

negativos sobre los apoyos intermedios, caro nuestra la figura 3.2. 


Ly/Lx* 2 
RrrrriPS apoyados 


Figjra 3.2.- 

En otros casos, les momentos negativos corresponden a los bordes de la losa empotrados en un 
miembro de gran rigidez flexional, cono por ejemptlo una viga robusta o un muro estructural, 
cerro el de figura 3.3. 





Ver Apéndice C. 


Figura 3.3.- 
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Cuanto ae disertan loaos de varios traroe, se debe tener en cuenta la conti nuidad , 
cara obtener lo máxima economía y óptima distribución del acero de refuerzo. Para ello se tema 
en cuenta que los omentos uAtimos en los tramos y sobre loe apoyos no se producen en general 
cuarto actúa la carga accidental «n todos los tramos súatltuSneanente. 

Loe estados de c arga máa desfavorables, en base a loe cuales se disertan las lesas, 
co , regp mi m a la acción de la carga accidental apl icada sólo en determinados transe .coto aues 
tra la figura 3.4. 


POSICIOM DE IA SOBRECARGA ACCIDENTAL 
Est a dos de cmxps más desfavorables 


Momento negativo 

A ) máximo sobre el 
apoyo B. 



Momento positivo 

B) máximo en los 
tra me s 2 y 4. 



Manen to mínimo (po 

C) sitivo o negativo) 
en los traios 2 y 4 





— 



A l A j j * 4 ^ 5 A 


Figura 3.4 


CASO A s para el máxiro memento negativo sobre un apoyo, se debe aplicar la maxima 
carga en los tramos adyacentes a ese apoyo, y en forma alternada los restantes. 

CAS ° B * Para el máximo memento positivo en un tramo, se supondrá aplicada la máxima 
carga en ese txano, y en forma alternada, los restantes. 

c : para el minino momento positivo o negativo en un tramo o apoyo, se debe 
descargar dicío tramo y en fauna alt ernada , les restantes. 

Cuanto las l»*-*** de todos los traros son iguales o no difieren entre tramos 
«Yacentes más de un 20%. y el valor de la sobrecarga accidental no supera tres veces el valor 
de la carga injerta, se pueden utilizar los diagramas envolventes de la figura 2 di para losas o 
vigas continuas de dos o más tranos. 

Pero si los traios sen tiuy dispares, o las cargas vivas exceden la magnitud 
indicada, el es tato de solicitación se debe obtener aplicando algunos de los criterios 
conocidos de resolución de hiperestáticos , tales coro el Método de Cross , el de las Fuerzas , o 
el Teorema de los Tres Morantes. 

En el ejemplo 2.8 se ilustra un caso de viga continua, donde se determinan los 
rrcmentos flectores y los cortes, aplicando estos criterios expuestos. 

Se debe recordar que en el caso de losas, la armadura principal se coloca en la 
dirección donde se produce el memento máximo positivo o negativo respectivamente, junto al 
borde traccionado. Sin embargo, en la dirección ortogonal, se debe colocar el acero minino ae 
retracción y temperatura especificado en la Sección 2.4. 

AsimisTO, en la Tabla 3.1, se indican los valores mínimos de la altura de vigas o 
espesor de losas simplemente armadas , para no tener necesidad de calcular las flechas . 



Altura o espes o r Minino h 


Simplemente 

apoyado 


Un ex trato 
continuo 


Artes extre m es 
continuos 


En volado 


Miembros que no soportan ni están unidos a e l e m ent os no estruc- 


turales susceptibles de ser dañados por grandes f l e c h a s 


Losas macizas 

L/20 

L/24 

L/23 

L/ 10 

Vigas o losas 
nervadas 

L/16 

L/18 

L/21 

L/8 


EJEMPLO 3.1. LOS AS CONTINUAS MACIZAS 


Diserte las losas de la figura , con un sobrepiso de concreto pobre de 5 any piso de ce 
rúnica de 2 ande espesor. Eli entrepiso corresponde a un edificio de oficinas, en áreas de 
trabajo. El ci el arraso es de yeso, directamente a p licado a la losa. 



f¿ - 280 Kg/on2 
f y - 4.200 Kg/on2 

El entrepiso está formado por 
losas simplemente armadas .dado 
que en todos los casos se curple : 

Ly/Lx * 2 

El volado da continuidad a la 
losa 3, creando un memento ne- 
gativo : _ 2 

Mvol ” c 4i a / 2 

£1 peso de los materiales de 
construcción y de las sobrecar - 
gas de uso se obtienen de las 
Tablas de los Apéndices Ay B. 


Determinación de la altura h 


La altura h del entrepiso se determina en tecos les casos según la Tabla 3.1. 


Lxi/24 = 360/24 = 15 cm 
Lx 2/28 = 400/28 = 14,5 an 
Lx 3/28 = 360/28 = 13 cm 
LvoX/10 = a/10 = 15 cm 


Se adepta h = 15 cm 
Aceptando para el recu- 
brimiento : r = 3 cm 
. " . d = 12 cm 


*Ref.l.- Sección 9.5. 
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Análisis de 


peso pn iplo de lo losa • 0.15 x 2.500 * 
Sobrepiao de c oncr et o pobre : 0,05 x 1.800 
piso de cerámica de 2 an : 2 x 22 - 
Enlucido de yeso aplicado directamente : 


Kg/m2 


Sobrecarga viva 


gu - 514 x 1,4 - 719,6 Kg/m2 
Pu - 250 x 1.7 - 425 


c *MjA total mayorada : ^ ■ 1.144,6 Kg/m2 


. _ . Fim-tnmt se obtienen de los diagramas envolventes de la seccidn 2.5. 

£ ÍSSS S^S^yos intermedies se calculan or el pronedio de las luces de les tranos 

adyacentes en cada caso. 

MuB“ I«Í / 10 “ 1-652.8 ^ a ^ L 2 /n ^ 1-502>6 ^ ^ ^ 2B? ? 

Ah ifk ifbv Envolvente de 

M5l=% 3 ,6 2 /ll=| H52 *<íi * 2 ' 16 “ 1^*13.62/16= 927.1 

1 * 348 ' 5 1 . 652,8 1 ‘ 144 ' 6 1 . 5 02.6 < ■ 1 ^ 4.6 « 5 /- 


Lxl - 3.6m 


2.060,28 


1.601,17 


1.601,17 


,6m VjJ Ljü * 4 m ^ ' Lx 3 = 3,6m a = l,5m 

2 . M o. 28 tt^^^ 2 - 289 - 2 l 1 i - ,02 - 6 *.^-4 ^ uticas 

459,u| | 37,56 37 . 5 eJ |417.39 417.39J Reaccicnes por continuidad 

.519,39 í 2.326.76 t2.119.99 } facciones finales 

—.1 5.5S1.64» * ^ . 


2.519,39 I 2.326.76 12.119,99 

ríSy 2 - 25i ' 6 fcsi 


Reacciones finales 


3.717.47 


2.326.76 


2.119,99 


1.716,9 


O 8 


O C 


Diagrama de exirte 


2.251,64 


2.000.57 


2.519.39 


.Con una altura constante d = 12 on en tedos los trenos, para el "«rento rróximo se obtiene : 


M = 2" 

f ■ b d 

c 


165.280 

280 x 100 x 12* 


De Tabla 2.1 : J u = 0.97 


0,04 
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l,^rp de las losas, se procede en torna similar con las vigas que soportan el 

entrepiso. Por ejenplo, Ja viga 8 del ejenplo. de 8 m de luz, debe soportar las cargas que le 
transmiten las losas adyacentes, m te su peso propio, más las cargas dir ectame nte aplicadas 
sobre la viga. Suponiendo que sobre la viga se construye irvs pared de mmposteria, de 300 
Kg/m, se disertaré a oontinuacidn la viga simplemente apoyada. 

Para no flechas, se adopta otro altura total de la viga (ver Tabla 3-1) : 

h - 1/16 - 50 an ccr r « 5 en resulta : d • 45 cm 


Se adepta para la viga un ancho b* - 35 an. La viga resulta Tecnias simientes característi- 
cas : (de página 27 ) 


bj_- 2 m 


1 * — 

r — r 



t 



t - 15 an 





Aa 

-* 

f- 


by = 35 an 


b l 


L/4 » 200 cm 

16 t + = 16 x 15 f 35 = 275 can 

360 cm 


50 cm 


V u = 22.779:6 
Kg 


Análisis de cargas 

Peso propio de la viga : 0,35 x 0,35 x 2.500 x 1,4 « 
Peso del tabique : 300 x 1.4 * 

Carga de las loséis adyacentes (ver reacciones de losas) 



Wu - 5.694,90 Kg/m 


Memento flector máximo : 


Mu = «u Lr/8 = 45.559,2 Kgn 


Asuniendo que la viga es rectangular de ancho b^ resulta : 


P 


«u 


f ¿ b l d2 


4.555.920 
280 x 200 x 45 2 


0,04 


De Tabla 2.1 : 
u =■ 0.05 

j u = 0,97 


*u = 


ti) 


0.05 / 0.8b = 0,0692 


0.85 0i 

La profu ndidad del eje neutro se obtiene : c = ky d = 0,0692 x 45 = 3,11 an 

.". el eje neutro corta el ala, y la viga resulta rectangular de ancho b^. El acero se calcula 


As = 


Mu 


4.555.920 


0,9 fy j u d 0,9 x 4.200 x 0,97 x 45 
De Tabla 1.3 : 4 <p 1" + 2 0 7/8" = 28,02 cr\2 


= 27,61 cm‘ 


Analizando el corte cerra en Sección 2.2, se colocan estribes cerrados de o 1/2" a distancia de 
d/4 en longitud 4d de la cara del apoyo y d/2 en el centro de la viga. 
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DISEftO DE LOSA DE ESCALERA 

Las lesas de escaleras se disertan core simplemente apoyadas en las vigas extremas que 
las soportan. De acuerdo con la Tabla 3.1, el espesor de la losa debe cuiplir la rela c ión : 

h i UTO 

si endo 1 la proy ección horizontal de la longitud total de la escalera en el tramo considerado. 
En loe extremos que presenten continuidad con alguna losa o placa del entrepiso, se dispondrá 
el acero necesario para resistir los semen tos negativos c orres po ndien tes . 


EJEMPLO 3.2.- 

Disertar la losa de La escalera indicada, para - 280 Kg/an2 y fy - 4.200 Kg/an2. 
El edificio es residencial y la sobrecarga viva sobre la escalera es de 300 Kg/m2. 


4,3 m 



1.10 m 


1.10 m 



° - 31 ,36^ 


1,28 m 


Espesor estimado de la losa de escalera : h = L/2G = 430/20 = 21 cm 

Análisis de cargas 

Peso propio de la losa de concreto armado : 

0,21 x 2500 

"- s - 0 ,= 615 Kg/m2 

Peso de los escalones y el revestimiento : 240 Kg/m2 


d = 18 cm 


Peso muerto total mayorado : gu = (615 + 240) x 1,4 = 1.197 Kg/m2 
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Sobrecarga viva mayorada : Pu ■ 300 x 1,7 b 510 Kg/m2 

Carga total : % * P y * 1-707 Kg/m2 


- 1.707 x 4,3 2 /8 ■ 3.945 Kgm/m 


W " 2 

£¿ b ár 


394.500/280 x 100 x 18* - 0.043 


De Tabla 

u ■ 0,05 j u ■ 0,97 


Disefe de acero : 


_ 394.500 

0,9 f y 3 U d " 0.9 x 4.200 x 0.97 x 18 


-5,98 an2/m 


#l/2*c20 an (6,4 an2/m) 

En el sentido transversal, se coloca acero mínimo por retracción y temperatura : 

*s min - 0,0018 bd • 0,0018 x 100 x 18 - 3,24 an2/m <93/8* c/20 an 
Disefe de vigas 

Las vigas de apoyo de la escalera resultan en este caso tipo L. Se las presiderta de al- 
tura h =■ 40 cm y ancho - 30 cm. las cargas actuantes serán : 


Peso propio de la viga : 0,3 x 0,19 x 2.500 x 1,4 - 199,5 Kg/m 


Reacciones de la losa de escalera : 1.197 x 


2.573,5 ' 


Carga total * 2.773 Kg/m 
El memento máximo para la viga sinplenente 
apoyada : 

Mu - qu L /8 - 1.677,6 Kgn 


De la pág. 27 : 


| L/ 12 + 

t 6 t ♦ 1 


■ by » 2,2/12 + 0,3 - 0,48 m Controla 
bw - 6 x 0,21 + 0,3 = 1,56 m 


Verificando la posición del eje neutro, se d edu c e que la viga resulta rectangular de ancho 48 
cm. El acero necesario se obtiene : 

Mu 167.760 

A s = 0.9 fy j u d ~ 0,9 x 4.200 x 0,97 x 35 “ 1,3 0112 mui 


14 . - 

bw d 

r y 


4.200 


x 30 x 35 = 3,5 cm2 


De Tabla 1.2 : 3 01/2" (3,81 cm2) 

Estribos cerrados 03/8" c/8 an. 


b^ = 48 an 


t = 21 an 




h = 40 an 


b„ = 3Ü an 
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3 3 _ PLACAS O LOSAS CRUZADAS - METODO DE HENRY KAHCUS 

Se desloan o losas cruzadas los entrepisos apoyados en todo su contorno, 

cuya relación de luces ampie la condición: 

0,5 < Í- < 2 l3 * 5 

L x 

l¿ts pueden ser de un solo tre no o continuas, dependiendo de la presencia 

de otras p'»™» adyacentes en la estructura. El análisis y diserto de este tipo de entrepisos 
seaiki la teoría de la elasticidad, conduce por lo general a desa rro llos matemáticos complejos 
ylaborioeoa que adío reflejan parcialmente las verdaderas condiciones de trabajo de los 

elsmaitos. ello, se han propuesto diferentes métodos simplificados que permiten abordar 

con suficiente aproximación los casos carones en la práctica. Entre ellos, el nétodo de Henry 
Harcus es uno de los más usualmente utilizados para la resolución de las placas de entrepiso y 
sus fundaron toe teóricos se desarrollaran a continuación, conjuntáronte con ejemplos prácticos 
explica tivos para su directa aplicació n . 



La figura 3.5 nuestra un entrepiso con placas que cumplen en todos los casos la 
condición impuesta en ec. 3.5 por lo cual trabajan en forma bidireccicnal y deben armarse 

dobláronte. placa se analiza coto formada por una sucesión de franjas o bandas 

unitarias cruzadas paralelas a los lados , soportando cargas uniformemente distribuidas y 
apoyadas ei las vigas perirrotrales . La figura 3.6 b) corresponde al caso más elemental de 
placa, s implórente apoyada en todo su contorno, donde se analiza el comportamiento de dos 
bandas centrales de ancho unitario, que se cruzan ortogonalmente . 

Estas franjas son paralelas respectivarente a los lados L* y Ly y soportan en con 
junto la totalidad de las cargas impuestas. Se designa por q* la fracción de la carga total que 
es resis tida por la franja de dirección x y qy la hanóloga de dirección y. 

El método de Henry Marcus permite determinar, en función de las luces y la 
maqnitud de las cargas unif ornáronte distribuidas , los valores correspondientes a q* y qy. asi co 
mo los mementos flectores néxinos positivos en la luz de los tramos, y las reacciones en las 

vigas perdmetrales de apoya. q = Qx + *3y 


(3.6 



Es evidente que la deflexión «xl« A de las do» franjas centrales en »u punto 
de cnice debe ser la misma. pues corresponde a una única sección de la placa. Por cospatlbllldad se 
cumple : t, it 


q x L x 


= ~iSü~ e i 


Sin embarro el producto El no es el mismo en aortas direcciones consideradas, pue» 
la altura d varia, ya que las $££££? «r^S^e 

s¡u to jrs sejts íszzí: - - — . 

se deduce : 


q * L x = q y L y 

De ecs.3.6 y 3.3 : if* 

q = q * * q x "7í~ : 

y 

Se despeja en consecuencia : 


q x M ♦ 


q_ -■ 7 ¡t 

X ' * L x ' Sr 


,4 ,« 

L x* L y 


. 4 i 4 

L x * L y 


Designando por : 


I 4 > 4 

L x L y 


(3.10 

(3.U 


la parte de la carga que corresponde a cada dirección, se obtiene, para las franjas cmzadas en estu- 
dio : (3.12 


q x = M q 


q y = (I - x) q 


a ss^urrií.-títr. s-s-msi-Sím- 

res de x . ^ L x f - 

mu POACftt ( 1 ^ 



Figura 3.6.- 


TABLA 



Forma de 
sustentación 


o k 
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En la Tabla 3.2, la forma de sustentación se Indica i 


Con linea llena t correspondiente a un apoyo simple 

Con linea rayada i r para empotramientos perfectos, o por continuidad de la placa 


La Tabla 3.3, a continuación, da los valores de k para diferentes relaciones de 1 i Se evidencia a- 
sl que a medida que aumenta la relación X entre los lados, se Incrementa también el valor de x . 

Se asume i 

x = 0 para X <0,5 

x = 1 para X > 2 

lo cual Indica que la totalidad de la carga se transmite según la dirección corta de la placa, cuando 
no se cumple la ec. 3.5 y ésta comienza a trabajar como una losa, es decir unldlreccionalnente. 


En el caso en que las dos franjas centrales ortogonales de la figura 3.7 b) estuvieran 
aisladas e Independientes del resto de la placa, los momentos flectores en ambas direcciones se pue- 
den obtener en la forma usual : 



9 L 2 
'x x 




8 


Tero en la realidad, las franjas analizadas no están aisladas, sino que se hallan conec- 
tadas con todas las restantes franjas que forman la placa, actuando paralelamente en ambas direccio- 
nes. Cada una de estas franjas , de ancho unitario, se sustenta no sólo en su3 extremos apoyados en 
las vigas perlmetrales, sino también en las Tranjas ortogonales, las cuales provocan un cierto Impe- 
dimento a su libre deflexión. 


En efecto, si se analiza el comportamiento de dos franjas ortogonales calesquiera, como 
se muestra en la ftgura 3.7, se ve que en la sección de contacto I, común a ambas, la deformación 
por flexión de una de ellas provoca torsión en en la otra, y viceversa. SI lográramos separar estas 
Tranjas y analizarlas Independientemente, su deformación por Tlexlón ae indica en el esquema b). 

Al flexar libremente la franja CD, la sección I rota en el aéntldo horario un ángulo 0 
ron respecto a su posición no deformada, y esta deformación por flexión torslona la franja AB. 

SI los extremos de AB estuvieran posibilitados de rotar en torsión este mismo ángulo 0, toda la franja 
AB girarla en torsión, libremente. Pero si los extremos de AB están fijos, esta franja orrece una - 
cierta resistencia a ser torslonada , y con esto se disminuye la magnitud de la deformación por fle- 
xión, e3 decir 3e reduce el ángulo Q. Es evidente, en consecuencia, que la franja CD, por efecto de 
la torsión producida, se aliviana, y su momento flector se reduce. 

Análogos razonamientos se pueden hacer con relación a la torsión de la franja CD alivia- 
nando la flexión de la franja AB, e3 decir disminuyendo el ángulo Y debido únicamente a la deforma- 
ción por Tlexlón. En síntesis, se deduce que los momentos flectores en una franja originan torsión en 
las franjas ortogonales y viceversa. Por lo tanto, la carga es llevada a los apoyos perlmetrales, no 
sólo por flexión sino también por torsión. 


a) 



A 



I 

Y/S/SA W///W/y7///////// 

1 




La reducción de los momentos flectores por efecto de la torsión, se conoce como efecto 
de placa o acción de allvlanamlento y ha sido analizada por Investigadores tales como Henry Marcus 
en Alemania M929) o Westergaard en los Estados Unidos (1935). Según los resultados obtenidos, esta re- 
ducción puede llegar al 28% para la3 placas simplemente apoyadas y al 35% para las empotradas en to- 
do su contorno, l/is momentos flectores máximos en amba3 direcciones, 3e obtienen según las siguien- 


tes ecuaciones : 




M = 8 

y 



( 3.13 

( 3.10 



COEFICIENTES PARA BL HBTOOO DE HABCUS 
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a y fl son los coeficientes indicados en la Tabla 3.3, que dependen de las condiciones de apoyo de 
las placas. Al Igual que en la Tabla 3.2, los bordes simplemente apoyados se distinguen con linea 
llena y los continuos o empotrados perfectamente, con linea rayada. 

Cuando los bordes son simplemente apoyados, la distorsión provocada por la torsión en las 
placas produce el tipleo efecto del levantamiento de las esquinas. Para resistirlo, las esquinas de- 
ben armarse convenientemente como muestra la figura 3*8 , con acero adicional de refuerzo en ambas 
caras de la placa, a distancia L/5, siendo L la mayor de las luces de la placa en estudio. Esta arma 
dura debe ser similar a la que se coloca en el centro de la placa, y puede orientarse paralelamente 
a los bordes, o a *5° , para absorber los esfuerzos de tracción y compresión resultantes. 


Armadura de torsión en placas 
simplemente apoyadas 


Doble parrilla Junio a ambas 
caras de la placa 


Las reacciones en las vigas perlmetrales pueden hallarse según dos criterios diferentes 
El primero 3 e gráfica en la figura 3.9 a), según una distribución triangular de la carga en los la- 
dos cortos y trapecial en los largos, y el segundo es considerar las franjas como Independientes, con 
cargas uniformemente distribuidas, simplemente apoyadas en sus extremos, o empotradas. 

Ver figura 3.9b). En este último caso, y q se obtienen de ec3. 3.9 a 3.12 para cada dirección. 


M~= 


M = 


En el caso de entrepisos, el método de Marcus ( 17 ) aplica el criterio de cargar las 
placas continuas con la 3 sobrecargas vivas, alternadamente, en forma de damero, para obtener los roo 
mentos máximos positivos en las diferentes placas. 






Figura 3.10.- 
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Para hallar los masen tos máximos en las placas contlnuas.se deben aplicar las so- 
brecargas vivas en la forma más favorable para ello. Por ejemplo, para hallar el máximo M en la pla- 
ca A de la figura 3. 10, se cargará la misma con el total de las cargas permanentes y accidentales 
y se descargarán las cuatro placas adyacentes a ella, de las sobrecargas vivas. El resto de las pla- 
cas se carga en Igual forma, como damero, Indicando con rayado las «reas donde se aplica la carga to- 
tal y en blanco, las que soportan sólo cargas permanentes. 

Cuando se debe determinar ai máximo momento H en un apoyo Intermedio, se deben car- 
gar al máximo las dos placas concurrentes a él, y descargar las placas circundantes, como se Indica 
en el esquema bl.para la viga ab. Este valor de M~ se halla fácilmente, según corresponda a los casos 
II o III de la rigura 3.9 b). 

para hallar los H* en las diferentes placas, Karcus ( 17 ) usa el siguiente artlfl- 

cv 

Aplica en las totalidad de las placas una carga q’ = CP ♦ — 5 — , de nodo que en los apo- 
yos Intermedios no se produzcan rotaciones de la tangente a la elástica de deformación, co- 
mo en el caso II de figura 3.12 b) 

Aplica en forma alternada una carga q" * * con 3entld09 contrarios -en los tramos - 

adyacentes, permitiendo la libre rotación de la tangente a la elástica en los apoyos, en - 
forma similar al caso I de figura 3.9 b). Ver figura 3.11. 


cío t 

a) 

b) 


Sumando estos dos efectos, para las dlferentes^poslbllldades de apoyo de las placas indicadas en la 
Tabla 3.3, se obtienen los momentos máximos M- en las dos direcciones ortogonales. 


M x max =“n<’ - “i > L x 
rain 

«Í „„ ■ 1 <>n «' : 8. 1 

mln 


(3.15 

(3.16 



+ CV 
2 



Cuando las condiciones de apoyo de las placas sean las Indicadas en la parte superior 
de la Tabla 3.3,el Método de Henry Marcus utiliza los coeficientes a , 8 y h correspondientes al 

caso : x = L y /L x 

Pero 31 las condiciones de apoyo son las de la parte Inferior de la tabla mencionada, 
correspondientes a los casos 2', 3* y 5*. se debe sustituir A por el factor A* : 

A' = L x /L y 


y leer los respectivos coeficientes a ' , 8 1 y*', para : 


. * = 1 - 


A continuación se dan algunas ejemplos ilustrativos, para resolver placas de entrepiso mediante 
el método de Henry Marcus, de fácil y directa aplicación. Asimismo se diseñan placas con volados 
de modo de extender la resolución a los casos usuales en la práctica. 
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Los espesores usual e s en las placas , apuestos por razones de def oxmabilidad , a 
fin de que las flechas que se produzcan en servicio no superen determinados limites son : 

(ftex.l Sec. 9.5.3) 

Ln 1800 * 0,07 f v ) U (800 ♦ 0.07 f v ) 

h * * *• 1 — (3.17 

36.000 ♦ 5.000 0 (l-0 8 ) 36.000 

Xn es la luz mayor. 

Según el B.ii lriing COde fiCL. el espes or de las losas cruzadas no debe ser inferior a 1/180 del 
perímetro, ni menor en general a 9 as. 

En ec. 3.17, B es la relación de la' “luz libre en la dirección larga a la luz libre en 
la dirección corta de la placa, y Sg la relación de la longitui de los bordes continuos al períme- 
tro total de im de placa. Estos valores se aplican a la placa de mayores dimensiones en los 

( Bt r e p i eos , 

En las placas, la armadura inferior será la que se '•«•'lora en la dirección cuyo 
moren to flector es tnbtimo, Itor lo tanto, la altura útil correspondiente a la dirección 
ort og onal se ve disminuida eco respecto a la de la armadura inferior en una mogiitud igual a 
la distancia entre anbas barras, caro nuestro la figura 3.12. 


Figura 3.12.- 

En las placas siripi onente apoyadas se aconseja levantar la mitad de las barras en 
la zena próxima a los apoyos , para temar ai cuenta posibles trementes negativos pmrii ^í^fic pnr 
un errpo trapiento parcial ai las vigas perimetrales. Esta distancia es usualnente L/10. 




Memas, en las placa s sinplemeite apoyadas, es permitido disminuir el niñero de 
barras ai ambas direcciones, a la mitad de su valor, en una distancia igual a la 1 ■ nenor / 4 , 


coro nuestra la figura 3.13. 
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Figura 3.13.- 


Adicionalmente a la armadura per flexión indicada, en las placas s implórente apoya 
das, con esquinas libres, se debe colocar la armadura por torsión rrostrMa en la figura 3.8. “ 
Con ello se evita el efecto de esquina, provocado por el levantamiento de puntas y el 
agrietamiento del concreto en los bordes. 
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EJEMPLO 3.3.- 

Diseftar la pi^ra de la figura, simplemente apoyada en todo ai contorno en una pared 
de raiposteria amada de 30 an de espesor, y con almadiara de torsión ai las es quina s librea. 
Las idadpw de los rateriales sen : 

f¿ « 250 Kg/an2 y f y - 2.500 Kg/an2 

r^ py M actuantes sobre la placa son : 

Peso del piso y ao br epiao : 240 Kg/ra2 

Sobrecarga viva : 300 Kg/m2 

El espesor de la placa será : (ec. 3.17) 

h . 600 ( 800 » 0.07 x 2.500)_ . 14 OT < 16 on 
36.000 ♦ 5.000 x 1,2 x 1 



2 (500 - 600) 

n ■ 

ISO 

Se adepta h » 14 an 


12 an 
d > 12 an 


Peso propio de la placa : 0,14 x 2.500 = 350 Kg/m2 

Sobrecarga fija : 


190 


540 Kg/m2 

gu - 540 x 1,4 - 756 Kg/m2 
Carga total mayorada : 

^ * 756 f 510 » 1.266 Kg/m2 

Relación de aspecto de la pla ca : X= Ly/L* - 6/5 =■ 1,2 

El correspondiente a las placas simplemente apoyadas es el i 1 de la Tabla 3.3 , don de se - 

IgQ « 

<*! a 0,0514 8 1* 0,0248 * » 0,675 - <*1 

De la ec. 3.13 se obtienen les cimentas máximos (positivos) en el centro del tramo de la placa, 
por m de ancho. 

Mux - a l <3u I<x - 0,0514 x 1.266 x 5 2 - 1.626,8 Kgn 


Muy = ' Bi qu ly 


0,0248 x 1.266 x 6 = 1.130,3 Kgn 


El nanento máximo será mayor en la luz más corta. Las cargas y >^y en franjas de 1 m se cal 
culan : 

<ííx = xcjj = 0,675 x 1.266 « 854,5 Kg/m 
Quy 3 (1-x) Qu = 0.325 x 1.266 = 411.5 Kg/m 
Y las reacciones en el perímetro de la placa resultan : 

R x = <3ux Ljt/2 = 854,5 x 2,5 = 2.136,35 Kg/m (sobre los moros PC y BD) 

Ry = q^y Ly/2 = 411,5 x 3 = 1.234,5 Kg/m (sobre los muros AB y CD) 

En la dirección x : 


Mx = 


Mux 


£¿ b d 2 


162.680 

250 xlOO x 12 2 


= 0,045 
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Doble parrilla junto a las caras superior e 
inferior, para evitar el levantamiento de las 
esquinas por torsión. 

La distribución indicada deí acero por flexión co rr e sp onde a en la capa inferior, y Agy 

bre el anterior- En el coso en que la placa analizada se halle conectada en todo su perímetro 
a un muro estructural o a una viga noy rígida , se considerará erpotrada en el contorno y se uti 
lizará en su diseño el caso 6 de la Tabla 3.3 . 

En las placas con esquina libros que no se diseñan ccn armadura especial de torsión, 
coro el caso analizado en este ejemplo, se deben utilizar los valores de o y 0 de la Tabla 3.4 
que se indica a continuación. Los valores de * son loe mismos que los de la Tabla 3.3. 

Á continuación se dan ejemplos de entrepisos ccn placas y losas continuas , para ilus- 
trar la aplicación del Método de Henry Marcus en estes cosos. 
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TABLA 3.A.- 

axFicmtns bu» a calcuu) de flacas sw »m» 

CE TORS1CK EN LAS ESQUMS UBE. 


METODO EE HEMS MMOB 
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EJEMPLO 3-4-- 


Diseftar el entrepiso de la figura , correspondiente a una azotea no accesible. La ’da d 
de los materiales a coplear es : 

f ¿ - 250 Kg/an2 fy • 3 .500 Kg/on2 

El de las placas se mantiene constante en todo el piso, par lo cual se adopta iyjal al 

correspondiente a la placa de mayares luces (placa 2). 

h - 700(800.0.07x3.500).. - 16 cm <20 OH 


VI 


V2 


V3 



36.000- 5.000x1.25x1.77 


Análisis de cargas 


13 an 


Peso propio de la placa 
0.16 x 2.500 x 1.4 - 
Sobrepiso y aislacicnes 
164.3 Kg/m2 x 1.4 - 

9u 3 


Sobrecarga viva : 

Pu =. 100 Kg/m2 x 1,7 

Carga total : 

% = 9u ’ Pu = 960 Kg/m2 


560 Kg/m2 

230 ‘ 

790 Kg/m2 

170 Kg/m2 


=• + Pu/2 * 790 + 85 » 875 Kg/m2 

q£ = Pq/ 2 = 85 Kg/m2 


PLACA 1 
(Caso 2) 


\ =s Ly/Lx ■ 7/4.8 * 1.45 


Se lee : 


a , - 0.0513 


62 = 0.0089 
M - 0.917 


Del caso 1 de la tabla : 


«1 ■= 0,069 
6]_ - 0,0156 


Los rrorentos flectores positivos se obtienen de ecs. 3.15 y 3.16 : 

KÜx s ( °2 ^ +a l SÍ ^ * ( 0,0513 x 875 - 0,069 x 85 ) x 4.8 2 =* 1.169 Kgn,m 

MÍy :, ( 8 2q¿+-B 1 c|¿)l^ = ( 0,0089 x 875 + 0.0156 x 85 ) x 7 2 =■ 446 Kgn/m 
Además : = x = 0,917 x 960 =* 880 Kg/m 

= (1- * ) <3u ~ °' 083 x 960 = 80 K 9/ m 

Las reacciones resultan : «x = L*/2 = 880 x 4,8/2 = 2.112 Kg/m 

*y = Ly/2 = 80 x 7/2 ■ 280 K 9/ m 

Y de acuerdo ccn la figura 3.9 Caso III, el memento negativo sobre la viga 9 se obtiene : 

M üx = ^ ^ /8 = 880 X 4 ' a2/8 = 2 ' 534 K 9 T1 '' m 
Por simetría, el diseño de la placa 1 es el mismo que el de la placa 3. 
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PLACA 2 
(Coso 5) 


X. Ly/L* - 7/5.6 - 1.25 


Se lee : 


Del caso 1 de la Tabla : - 0.0551 

6 i - 0.0226 


° 5 - 0,0295 Bs 
- 0.83 


Mementos positivos : 

• (0.0295 x 875 ♦ 0,0551 x 05) x 5.6 2 ■ 956 Kgm/m 
Mjy - (0,0105 x 875 ♦ 0.0226 x 85) x 7 2 - 544 Kgn/m 

Cargas segin las direcciones x, y : 


- 0.83 x 960 - 797 Kg/m 
q^ » 0,17 x 960 » 163 Kg/m 
kas reacciones resultan : 

Rx * 797 x 5,6/2 * 2.231 Kg/m 
Ry =■ 163 x 7/2 =s 571 Kg/m 

Mementos negativos : 

M" - 797 x 5,6 2 /12 = 2.083 Kgn/m (sobre vigas 9 y 10) 
ux 

Mj y = 163 x 7 2 /8 = 998 Kgn/m( sobre viga 5) 


PLACA 4 
(Caso 2’) 

1 » Lx/Ly ® 5. 6/6, 5 a 0,86 Se lee : a 2 

a¿ : 

Del caso 1 de la Tabla, para : . 1 - * 

X » Ly/Lx - 6,5/5. 6 - 1,16 

a j_ =■ 0,0484 Bl - 0.0267 

Mementos positivos : 

M^x =» (0,0391 x 875 + 0,0484 x 85) x 5,6 2 - 1.202 Kgm/m 
Mjy = (0,0257 x 875 + 0,0267 x 85) x 6,5 2 » 1.046 Kgn/m 
Las cargas según las direcciones x,y sen : 

= 0,422 x 960 = 405 Kg/m 
quy = 0,578 x 960 = 555 Kg/m 

Las reacciones resultan : 

Rj( = 405 x 5,6/2 = 1.134 Kg/m 
Ry = 555 x 6,5/2 = 1.804 Kg/m 

Y el memento negativo sobre la viga 5 : _ 

M¿y = q^ /8 = 555 x 6. 5^/8 = 2.931 


- 0,0105 


0,0391 

0,0257 

0,422 


Kgm/m 
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Los crementos positivos y negativos obtenidos se indican an la planta del entrepiso a continua- 
ción. Para evitar el desequilibrio de los nomoitos creativos diferentes en les b o rd ea de lea - 
placas continuas, se adopta el promedio de los valores calculados. 

Por cjenplo. sobre la viga 5 : 

M ¿5 - * (998 ♦ 2.9311/2- -1.965 Kgm/m 

Y sobre las vigas 9 y 10 : 1Q - -{2.534 ♦ 2.083)/2 - - 2.308 ltgn/m 


Se verifica la altura adoptada inicialmente h - 14 cm, con el mayor de los mementos (positivos 
o negativos) del entrepiso. Este resulta : 

f\¡ ras* • - 2.308 Kgm/m d - 13 an 


Por lo tanto. 


Diserto de acero 


«u 


£' b d2 
c 


0,0546 


oí - 0.06 


Ju - 0.96 


El acero que resiste el memento positivo máximo en cada placa, se coloca junto 
al borde inferior y sobre ¿1, el acero correspondiente al memento positivo en la dirección orto- 
gonal. 

En el primer caso, la altura útil será d y en el segundo caso se adopta (d-lcm) 
Se debe verificar adarós que la cuantía de acero no sea inferior a la del acero minino. 

A sx a T7TI~ * ~~ ; ' g ^ 6 ' 9 ? 3 ^ .. .. .» 2 ' 97 an2/m (03/8*c/2O cm) 


Placa 1 


Asy 


0.9 fy j u d 0.9 x 3.500 x 0.96 x 13 

- — - 1,23 on2/m < Ag ^ 

0*9 fy j u (d-1) * 3.500 x 0,96 x 12 (03/8"c/25 an) 


s min ' 


Placa 2 : A^* =■ 2.43 cm2/m 

(03/8-C/25 an) 

A^y » 1,5 cm2/m 

(03/8’c/25 an) 

Placa 4 : A^ = 3,06 cm2/m 

(03/8"c/2O an) 

A^y = 2,88 cm2/m 

(03/8"c/2O cm) 


El acero para resistir los mementos negativos se colocan sebre las vigas de apoyo de las pi 
ai los bordes continuos. 

230.800 

Sobre las vigas 9 y 10 : Ag* = = 5,8S cm2/m 

0,9 x 3.500 x 0,96 x 13 

(01/2-C/2O cm) 

Sobre la viga 5 : m _ 196.500 

0,9 x 3.500 x 0,96 x 13 = 4,99 an2/m 

(0l/2"c/4O * 03/8"c/4O an) 


La distribución de las barras en la planta del entrepiso se detalla en la figura, con longitudes 
de solape y doblado de barras a 45° sobre los apoyos. 
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PLACAS DE ENTREPISO CON VOLADOS 

La presencia de volados produ ce cu ne n toe negativos en les bordea de las placas, los 
cuales codifican la forra de sustentación de Los entrepisos, para calcular los amentos 
positivos en los tranos, mediante la aplicación del Mtodo de Henry mrcus. 

En efecto, si el volado es isuy oorto o está poco cargado, el amento negativo será 
despreciable , por lo cual la placa se conporta ceno simplemente apoyada en ese borde, pora la ob 
tención de los factores en la Tabla 3.3 o en la 3.4 según el caso. 

Por el contrario, si el volado tiene una luz considerable, o está fuert enente 
cargado, el memento negativo resultante es iaportante. y la placa adyacente se considerar 
como em potra da en el borde ccnún. pnr continuidad. 

En consecuencia, antes de api icar el Mtodo de Marcus existe una cierta indecisión 
acerca de cual caso corresponde a las placas que presentan volados contiguos , y el criterio 
acense j oble a segn* 1 * en ntftra es el siguiente : 

I).- Suponer la placa empotrada en el borde ernón con el volado, y elegir el caso 

que le corresponde en la Tabla 3.3. 

II).- Hallar loe tremen toe negativos- en la placa para e3ta condición de sustentación. en 

el borde carón. 

III).- Comparar ese memento negativo con el del volado, y adoptar el siguiente criterio 

a) Si : J 0,75 |tCol[ supo n er la placa «potrada en ese barde 

b) Si : | 0.75 H ~i^ | > | ÍVoij suponer la placa simplemente apoyada en ese borde. 

Este artificio sólo permite de f i n i r cual será el caso a usar para obtener los tremen t o s 
positivos en el centro del tiaiu, m e diante el Método de Marcus, ya que el memento negativo en 
el borde ccnún será invariablemente el correspo n d ien te al volado de luz a : 

^ - <3u a 2 /2 


EJEMPLO 3.5. PLACAS DE ENTREPISO CON VOLADOS 


Diseñar el entrepiso de la figura, ccn las siguientes raiirbvto de materiales : 
f¿ - 250 Kg/cm2 fy » 3.000 Kg/cm2 


Las cargas a considerar sen : 


Peso del sobrepiso y piso : 130 Kg/m2 

Sobrecarga viva : 250 " 


El espesor de la placa se adepta 
para las placas 2 y 3 : 


700 ( 800 + 0,07 X 3.000) ,, _ ✓ ... 

=> 14 cm s 20 an 

36.000 ♦ 5.000 x 1.75 x 1,818 . , 

. . d = 12 cm 


Este espesor se mantiene constante en todo el entrepiso, para asegurar la continuidad. 


Análisis de carps 

Peso de la placa : 
Sobrecarga fija : 

Sobrecarga viva : P U - 250 x 1,7 = 425 K/m2 

= 672 + 212,5 = 884,5 Kg/m 


0,14 x 2.500 x 1,4 = 490 Kg/m2 

130 x 1,4 =■ 182 “ 

672 “ 

Carga total : % = 9u * P u =• 
q^J — 212,5 Kg/m 


1.097 Kg/m2 
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VOLADO 1 


PLACA 2 


q u a 2 / 2 » 1.097 x 1.2 2 / 2 ”'789,8 Kgn/n 


(Idem a volado 8) 


Se supcne en un primer tanteo enpotrada en la viga 1 : 

Resulta el caso 5’ de la Tabla . Se obtiene s 1 » I^ly - 7/4 = 1,75 

- 0.95 x 1.097 = 1.042 Kg/m 

«¿y “ V 4 ,U — i * 389 

amparando ccn el ranento del volado : 0.75 x 1.389 - 1.042 Kgn/m > 789.8 Kgn/ m 

par Jo tanto, se «icpta el borde continuo de la placa sobre la viga 1. coro sinple 
rente apoyado, y la placa se calcula coro del caso 4 para obtener los mementos positivos por el 
Método de Marcus. 

Resulta : X = ly/L* * 0 ,57 Interpolando en la Tabla : 


Oj» 0.009 0,0855 ~ 4 = u.uusa ** 4 - u.uoiy 

- 0,096 x 1.097 =• 105 Kg/m R* =■ 105 x 7/2 = 367,5 Kg/m 

q^ . 0,904 x 1.097 = 992 ■ Ry ■ 992 x 4/2 = 1.984 Kg/m 

De ec. 3-15 : 3 (0,0058 884,5 i- 0,009 x 212.5) x T 2 = 345 Kgn/m 

= (0,0549 x 884.5 «■ 0,0855 x 212,5) x 4 2 = 1.067 Kgn/m 

= 105 x 7 2 /8 = -643 Kgn/m M¿y = 992 x 4 2 /8 =-1.984 Kgm/m 

Estos valores se indican en la siguiente T abla . 

La placa 3 es simétrica con la 2 , de modo que el diseño es el mismo para ambas . 

A continuación se analiza la placa 4, sin volado. (Idem a placa 7). Los valores de los coeficien- 
tes pora aplicar el Método de Marcus se indican en la Tabla, asi cano los mementos finales re- 
sultantes y las reacciones sobre las vigas de apoyo. 


a = 0.0058 

4 


B = 0,0549 
4 


x = 0.096 
4 
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Losa o Forma de 
placa apoyo 

Coso 

B 

H 

Rx Ry 

(Kg/m) 

1-8 | 

Volado 

------ 

1.316 

2 - 3 LJ 

4 

0.57 0,009 0,0855 0.0058 0.0549 0,096 

367,5 1.984 


4 

1.3S 0,0623 0,0188 0,0434 0.0131 0,769 

1.687 684 

M CD 

6 

1.80 0,0873 0,0082 0.0351 0.0033 0.913 

1.503 256 


Losa o 
placa 

SiX C Kiy 

(Kg/m) 

M- 

ux 

M* 

{Kgn/m) 1 * 

- 

M üy 

Kgm/m) 

A^X Agy 

(an2/m) 

A" A" 

sx sy 

(cm2/m) 

1-8 

- 

1.097 

- 

- 

- 

-789.8 

- 

- 

2.51 

2-3 

105 

992 

345 

1.067 

-643 

-1.984 

2.4 

3.39 

2,4 [iid 

4-7 

843.6 

253,4 

826 

454 

-1.687 

-923 

2.62 

2.4 

L3.52J 
3.88 4.62 

5-6 

1.002 

95 

446 

136 

-751 

-230 

2.4 


r3.66T3.52l 
1.2,4 i 2 . 5lJ 


PLACA 5 


. c „ ^ ® 3® P™* 17 tanteo arpotrada en la viga 8. El caso resulta en obsecuencia, 

el 6 de la Tabla del Método de Marcus. 

A = Ly/Lx = 5.4/3 a 1.8 K n =. 0,913 .*. «^ = (1 -k ) x 1.097 - 95 Kg/m 

El memento negativo se obtiene : 

% " Siy L y /12 3 ' 230 Kgn/m 

Se cenpara : 0.75 x 230 < 789,8 Kgn/m el borde sobre la viga 8 se 

debe suponer enpotrado. 

Par lo tanto, el caso 6 resulta el definitivo para determinar les mementos positivos en el 
txano, aplicando los coeficientes de Marcos. Los valores resultantes se detallan en la Tabla an 
tenor, cen las reacciones y los mementos obtenidos. El razonamiento es el mismo para la placa' 
6. por simetría. . ^ 

A continuación se eq uilibr an los mementos por continuidad sobre las vigas inter medias en- 
tre las placas, recordando que el rronento del volado es siempre invariable. Se obtiene : 

Viga Mementos negativos definitiv os 

V3 “ V6 % = -d-984 + 923 )/2 =-1.453 Kgn/m 

V4-V5 M^ = -(1.984 * 230 )/2 =-1.107 Kgn/m 

V13-V16 = -(1.687 + 751)/2 = -1.219 Kgn/m 

V14 = -751 Kgn/m 

V15 M” = -643 Kgm/m 









CCn el mayor de loa valorea de mementos se cal c ul a : (Tabla 2.1) 


145.300 

250 x 100 x 122 


- 0,04 


El acero en cada cobo ae obtiene : Hi ___ . A - . 

JU - i «.san* 0,002 b d - 2.4 Cm2/B 

^ 0,9 fy j u d ^ aan 

seoún se da en la Tabla anterior, la figura detal la la distribjciún en planta de l as ba rras de 
acero correspcrelientes en los tram» y sobre los apoyos. El acero (¿te resiste los mementos posr 
tivos se t 111 "»"» en la parte inferior abriendo la luz mte corta, y sobre tí. se distriaiyen las 
barras ortogMlmente dispuestas según la luz mayor, por lo cual la altura útil de las placas 
en este último caso es (d - 1 cm) . 


P3/8-C/50 


C>3/8“c/50 


-1.453 


tn * 


V7 


V9 
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3.4.- ENTREPISOS ALIVIANADOS NERVADOS 


Para disninuir el peso propio de los entrepisos, especialmente en acuellas 
casos de espesores considerables , se los construye con nervios distantes no inte de 70 an entre 
si, corno nuestra la figura 3.14. 


,, 1/59 espacios entre nervios pueden dejarse libres, coro en el esquena a) o 

rellenarse con materiales livianos prsroldeados Tuecos, estáticamente inactivos . coro los Iter i 
líos del esquena b). 



mimi , , = . E f t ° 3 . bloqiiea reemplazan el área traccicnada del concreto, otorgando al 

misrru tiempo a los entrepisos una buena aislación térmica y acústica. La ejecución de las 
losas es sencilla, ya que los ladrillos se colocan directamente apoyados sobre los encofrarlos 
V1 9uetas, d^jidarente alineados y se vacia luego el concreto formando loo 
nervios y las losas, de modo de lograr un todo monolítico . 

i » espesores mininos de la capa de concreto superior, y la distancia 

libre entre bloques se indica en ei esquerra c). Para poder absorberles Sí J 

Pa ^' iai l0S bordes ' ^ “ice 3 una franja maciza de concreto junto a los 
simplemente apoyados en los muros o las vigas perimetraies, de 10 cm de ancí» coi» minino. 

. . 0,2 .Similar, en las losas o placas alivianadas continuas o empotradas en 

13 i ZCOa de . ÍICTnentos negativos. El diserta de este tipo díStrepiBos 
f, 1 en forma idéntica a los macizos, temando en consideración franjas del m de ancho en 

^ • diferencia radica en que el acero de refuizo no se distribuye 
superficie, sino que se concentra en los nervios, donde se colócal o 2 
barras, correspondientes al acero principal. 


. En la capa de corpresión superior, de espesor no menor a 5 cm, se debe 

la m f nima de r ?*? rtición ' P° r retracción y temperatura. caro la indicada en 

de SSÍ i! 4 ’ <2S° la SG Jf ra 5 lón nervios sea mayor a 40 an. se deben colocar estribos 

de barras con diámetro - 1/4 cada 25 cm como mínimo . 

tas losas nervadas armadas en una sola dirección, deben llevar 
transversales en los siguientes casos : 


nervios 
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Hasta 4 m de luz : 1 nervio tranversal 

Hasta 6 m de luz : 2 nervios transversales 


Estos nervios tendrán iguales dimensiones y armadura que loe nervios longitudinales, incluyen- 
do los estribos. 


ftjr otra parte, cuando se utilizan bloques de relleno, éstos deben cin plir con 
las especificaciones de las normas, que exigen una resistencia a la carrpresitfn de los miaros 
no inferior a la del concreto, para evitar su rotura por excesivos esfuerzos de ccnpresión, por 
encima o por debajo del eje neutro, según el caso. Ver la figura 3.15. 


COrpresión 



| 50 a 70 cm ¡ 



Figura 3.15.- Losas nervadas en zonas de mementos positivos y negativos 


El esquema a) nuestra el eje neutro cortando el bloque hueco, con la zona 
superior comprimida (caso de fromentos positivos) y el esquema b), con la zona superior tracclona 
da (fromentos negativos). (Ref. 18). 


Los entrepisos alivianados pueden ser placas trabajando en direcciones 
ortogonales. En ese caso, se pueden usar bloques de relleno o f enmaletas (roldes) 
especialmente disertados, que se disponen adecuadamente en planta, antes de vaciar el concreto. 
Quedan asi definidos neryios perpendiculares que descansan en las vigas perimetrales o directa 
mente sobre coluroias, oemo nuestra la figura 3.16. de una placa alivianada sin vigas. 


, , . ^ “tos casos las fórmale tas deben lubricarse correc ta me n te antes del vacíalo 

del concreto, de modo de poder despegarlas con facilidad luego que el concreto ha fraguecb y 
endurecido. El resultado es un entrepiso de alto valor estético. El área cercanaalas 
. ,TV3ciz ^ rBe ' E»ra evitar el pmzonado. Ver la Seccidn 5.5 . En zona alardea, sin en 
¿il?*’ }%■ tX ?Z. 116 - entrepiso 00 69 recxmendable, par la dificulta! existente de creo£ 

pórticos definidos resistentes a cargas laterales. 



Figura 3.16.- Entrepiso de placas alivianadas 

(Tipo Waffle) 


Este tipo de entrepisos taipoco debe utilizarse en el caso de cargas vibratorias 
directamente aplicadas sobre ellos, ni de cargas concentradas de considerable magnitud. 



3.5.- ENTREPISOS MACIZOS SIN VIGAS 


Los entrepisos sin vigas son p laca s que descansan directamente sobre 
columas aisladas .sin la presencia de vigas. La conexión entre las calumas y la placa debe 
ser rígida. Existen varios tipos diferentes de entrepisos sin vigas : 


ENTREPISOS SIN VIGAS 


Apoyados directamente sobre las columas 
Con columas con capiteles 
Apoyados sobre Abacos intermedios 
Con columas con capiteles y Abacos 


La figura 3.17 gráfica estas posibilidades . El capitel es un ensanchamiento de la cabe- 
za de la colima , definiendo un perfil fungiforme. El Abaco es una placa de limitadas 
dimensiones que conecta la cabeza de la ooluma o capitel con la placa de entrepiso, con el ob- 
jeto de incrementar su resistencia. 



Figura 3.17. 

El espesor mínimo de los entrepisos sin vigas será igual al de las placas macizas y se 


exige adsnás : 

Placas sin vigas ni Abacos h £ 12 cm 

Placas sin vigas con Abacos tyje se ajusten a 

las exigencias * h > 10 cm 


* (Ref. 1 Sec. 9. 5. 3. 2) Las exigencias son s (Ver fig. 3.18) 


a) Los Abacos deben extenderse desde el eje de los apoyos una distancia no menor 
a 1/6 de la luz correspondiente a cada dirección, entre centros de apoyos 

b ) La altura o espesor de los Abacos es por lo menos igual a 1/4 del espesor de la 
placa. 


0.5J- 


QA* 


L/16 


0 , 8 .» 


0 , 8 .» 



05= ~r 

i 


745 * > 

n 

f 

P — J' ; 

^ h/4 

P — J 

1 * 


-T 

L 


r" ' i 



ÜBIfH 

Figura 3.18.- 




. 

L j J 
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Lqb meme n tos f lectores sen debido s a la a cc i ón de las cargas g¿avitacic n al e 3 cen- 
tradas y excéntricas , y de las cargas laterales que solicit a n la estructura. Parte de este mo- 
mento es transferido por una excentricidad de la r e ac ci ó n vertical de 3a colima que d a lug ar 
a esfuerzos cortantes vari oblea en la placa alrededor de la colima, y el resto produce 
flexión i ei la zona de la placa alred edo r de la caluma , cano nuestra la figura 3 .20 . 


dirección 
de la banda 


91 



Figura 3.20.- 


Iransferencia de rrcmentos entre la placa y la columna. 







La sección critica por corte se la comidera actuando a distancia d/2 de 
cara de colunia ceno se ve en la figura 3.20. £1 análisis y d isert o de los entrepisos sin 
vigas se realiza igualm ente mediante lee crite r ios slnyllflcativoa de «imponer las placas 
divididas en franjas o bandas paralelas curo nuestra la figira 3.21. 



Banda lateral 
Banda central 


yrrmn\ 

UWJl 


jrrmn 

tujini ; 


'imám 


i 


777/7777 

'intuí 


Sección 



- * 


* 


1 


d + c 




c es el lado 
de la colunia 


Figura 3.21.- 

De esta manera, se calculan los mementos Héctores correspo n d i entes a las 
franjas centrales y laterales. Las franjas laterales sen las gje se apoyan sobre cada columa 
y están em p r endida entre dos líneas paralelas ubicadas a **ia distancia de 1,5 veces el espesor 
déla placa o toco, medida desde afuera de las caras efu es ta s de la colunia. 

Estas franjas se indican en la figura. Las bandas centrales son las cxiijore n dida s entre las 
laterales. La distribución, longitud de anclaje y dobla do de las barras de la armadura 
resistente en las tondas indicadas se especi f ica en la figura 3.22. 

ruaran la placa forma parte de un pórtico que soporta cargas laterales, no 
pueden utilizarse las ubicaciones de dobleces y extensiones de las barras de la figura 3.22, 
sino que éstas deben ser determinadas por el análisis, tanto para la armadura superior coro 
para la inferior. 

Uno de los métodos de diserto usuales para este tipo de entrepisos macizos sin 
vigas, es el del pórtico sustituto, mostrado en la figura 3.23. Estos pórticos se forman con 
la unión de las columas (con o sin capiteles o tocos), con la colaboración de las placas, en 
la dirección considerada, en un ancho igual a la mitad de las luces libres entre ejes de 
columas, en la dirección perpendicular analizada. 

Ce esta manera . estos pórticos sustitutos o virtuales se calculan 
independientemente entre si, con la condición de cargas gie resulta irás desfavorable. En cada 
caso, la rigidez de las columas se calcula ai la forma usual, y la rigidez relativa de la 
placa se obtiene : 


4 


I 
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TABLA 3.5 

DISTANCIAS MINIMAS PARA UBICAR PUNTOS DE D OBLEZ Y MINIMAS 
PROLONGACIONES DE LA ARMADURA EN ENTREPISOS SIN VIGAS 



» Pu*4«n ulllliart* barro! Aatladoi 


: LONQITUO DE LA BARRA DESDE LA CARA DEL APOYol 



LONQITUO MINIMA 1 

LONO. MAXIMA | 


IDE NT. 

o 


c 

d 

• 

t 

-i - 


LONO. 

O.M ( K 

020 ( n 

022 í„ 

0.3O¿„ 

033 

0.20 /„ 

02«< n 


Figura 3.22.- 







































(A) Placa apoyada en el borde sobre soporte sin vigas 

(B) Placa apoyada en el borde sobre miro de concreto o sobre soportes de vigas ccn altura por 
lo menos igual a 3 veces la de la placa. 


En los entrepisos sin vigas, se deben verificar los esfuerzos de pinzonado. Para es- 
to ver Sección 5.5. Cuando estos esfuerzos sobrepasan los adnisibles, se debe aumentar el es- 
pesor de la placa o las dimensiones de las colunias y/o capiteles. 
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Vigas-Pared 


4.1.- CRITERIOS DE DISEÑO 


Se designan por vigas pared o vigas diafragna las vigas de gran altura cargadas 
en corpresión en el borde opuesto a loa apoyos, que cuiplen la relación ; 


Luz libre L n ¿ c 

Altura útil " 3 ^ " 


(4.1 


Algunos autores, sin embargo, limitan esta relación a 2.5 (Ref . 21). En las vigas pared no son 
más aplicables los criterios de la teoría clásica de flexión, que se esquematizan en el caso- 
a) de la figura 4.1. cumpliendo la hipótesis de Novier-Bernouilli'én régimen elástico. 




Viga 

convencional 


L 



ju d 


b) 


Viga -pared 



b>Ln 


x « 0,26 h 


Figura 4.1.- 

A medida que la relación I^/d disminuye , la distribución délos esfuerzos se ase- 
meja a la mostrada en el esquena b) , donde el eje neutro puede adoptar diferentes posiciones. 
Si la magnitud de la carga uniformanente distribuida aplicada en el borde superior se 
incrementa, la viga incursiona en rango inelástico, con agrietamiento del concreto, y el 
corport amiento del miembro cambia drásticamente, adquiriendo mayor importancia el estado 
tensional en tracción junto al borde inferior, hasta la falla, la cual puede sobrevenir por las 
siguientes causas : 


Cadencia del acero longitudi n al 
Falla por corte 
Aplastamiento en loe apoyos 
Aplastamiento junto al borda comprimido 


A) Cadencia del Acero longitudinal 


El tipo de falla de una viga de gran peralte por la cadencia del acero 
longitudinal se nuestra en la figura 4.2. Debido a la considerable altura del miembro, la 
cuantía del acero a tracción colocado junto al borde inferior es reducida, por lo cual esta 
falla es usual en este tipo de vigas. 




(Según Leonhardt) 
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EJ. caso a) de la figura nuestra la viga con acero longitudinal recto, y el b) con barras dobla- 
das. EJi el primer caso, la rotura del concreto se evidencia en la mitad de la luz, y en el se- 
gundo, donde se doblan las barras, sato demuestra que al doblar el acero, se debilita la 
resistencia del concreto en esa zona y el ccnportamiento del misrtao se asoné ja al de un arco 
a ten sor ado , donde los esfuerzos de tracción sen uniformes en toda la luz de la viga y no 
disminuyen a medida que se aproximan a les apoyos, ccmo en el de las vigas 

convencionales. En ambas pruebas . la imcyiitud de la carga actuando sobre la viga resultó 4,5 
veces mayor que la que produce la falla en una viga normal. 


B).- Fft.ll/i por Corte 


Di este caso la falla se produce según el tipo de corte por tracción diagonal, y 
es de tipo frágil. Se la indica en la figura 4.3. Aquí fisuras se originan según la 
configuración de un arco atensorado, en la zona donde loe esfuerzos de tracción son máximos, 
uniendo los puntos de aplicación de JLas cargas con loe apoyos. 



Adicicnalmente , se produce el deslizamiento relativo entre las barras del 
refuerzo longitudinal en las zenas de los apoyos. Para evitar esta falla, es conveniente 
colocar estribos verticales en el mieitoro, y aumentar el espesor de la viga pared cuando los 
esfuerzos cortantes alcanzan considerables magnitudes. 


C).- Aplastará ai to del oonexeto en los apo yo s 


Las reacciones en los apoyos producen grandes concentraciones de esfuerzos en las 
áreas cercanas, los cuales pueden rorper el concreto por excesiva caipresión, cuando se supera 
la resistencia de éste al aplastamiento. 

La figura 4.4 nuestra este tipo de falla, donde las grietas se fo rma n en el plan o 
de contacto de la viga con los apoyos . De ahi la conveniencia de colocar r efuer zo adicional en 
esta zona. 
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D) Aplastamiento junto al borde corprimldo 

Esta falla es similar a la que ocurre en las vigas convencionales de altura 
normal . La diferencia consiste en que en la* vigas de gran altura el aplastaniento jinto al borde 
ccnprimido sobreviene luego de grandes deflexiones inelásticas. Ver finirá 4.5. 


Figura 4.5.- 



En estos casos, la falla es acompañada por la aparición de grietas por corte 
antes de que se produzca el aplastardento y desmenuzamiento del borde superior, junto a una 
explosión del concreto en esa zona. 


4.2.- RESISTENCIA A FLEXION DE LAS VIGAS-PARED 

Debido a la gran altura de este tipo de vigas, el brazo elástico interno 
aumenta y se reduce la cantidad de acero a flexión. Por ello, Leonhardt aconseja usar un 
procedimiento de diseño que consiste en fijar la altura del brazo elá s tico en las vigas 


simplemente apoyadas igual a : 

j y d = 0,6 h para Ir»/ 1 ' * 1 (4*2 

j u d=>0,6Ln para Lfi/h < 1 (4.3 

Otro criterio ( Ref . 20) consiste en suponer en el diseño : 

j u d - 0,2{ Lp, + 2h ) para 1 < Lp/h * 2 (4.4 

j u d = 0,6 Lp para Ln/h ¿1 (4.5 


Para diferentes tipos de apoyos (vigas sinplenente apoyadas o continuas), el valor de j y d se ob 
tiene también del gráfico de la figura 4.6. 



Figura 4.6.- Brazo del par interno j u d en vigas de gran altura 
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ma usual : ^ vez determinado el brazo j u d, el acero necesario o flexión se calcula en la for- 

Mu 




0 f y j u d 


para 0 - 0.9 


El acero obtenido mediante la ec ua c i ó n anterior se reparte en una altura de 0,15 a 
0.2 h a partir del borde inferior de la viga. Es preferible u tilizar barras sin 

ganchos para evitar los problemas de mclaje y desgarraniento del concreto, ver figura 4.7. 

Por otra parte, el espesor de la viga debe ser suficiente para evitar el nmleo 
lateral del rri enturo. FOr ello se acepta : 


b - 20 cm para 


h - 3 m 


b > 20 cm para 


h)3e 


figura 4.7.- 



Para evitar que se produzca el aplastamiento del concreto, se debe verificar que el 
máxino esfuerzo de compresión en los apoyos no supere el 0,5 f'. 

c 

En general, para que se curpla este condición, es conveniente que el valor de la 
carga uniformemente distribuida sobre el borde superior de la viga no supere el siquiente 
limite : 


Qu - 0,8 0‘bn h f /i^ 


para 0 « 0,85 


(4.6 


de nodo de disminuir los esfuerzos diagonales de cor-presión . Eh el caso en que estos esfuerzos 
sean superados, es conveniente colocar vigas transversales de similares disensiones o nervios 
intermedios, que actúan coro rigidizadores y aseguran la resistencia y estabilidad de las 
vigas, cuando estos refuerzos se colocan sobre los apoyos, se calculan coro colunias 
axialmente cargadas que incrarentan la resistencia al aplastamiento del mierrforo de gran 
altura. Ver la figura 4.8. 


En el caso de vigas de gran altura continuas, el acero positivo en la mitad del 
tramo se coloca a lo largo de la luz en forma idéntica a las vigas oonven cion alea , anclando 
todas las barras en zona coiprimida, coro se indica en la Sección 2.3. 
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En el caso de vigas pared continuas, se recomienda (Ref. 21) adatar loe siguientes valores 
del brazo resistente interno : 


jt/1 - 0.2 ( Ln * 1.5 h ) 

para 

1 l Ln/h 4 2.5 

(4.7 

jyd - 0.5 Lfl 

para 

Wh < 1 

(4.8 


Figura 4.8.- 



Según Park s Paulay, la distribución sugerida del refuerzo a flexión del acero negativo sobre 
los apoyos, en vigas de gran peralte continuas, es la indicada en la figura 4.9, secjjn la cual 
para un acero total A^ se debe cutplir : 

Ki - <>' 5 < ir- - « % < 4 - 9 


Este acero Ag^ se distribuye 
El acero restante : 



en una altura 0,2 h medida desde el borde superior de la viga. 



(4.10 


se debe colocar en una franja inferior adyacente, de altura 0,6 h. Ver figura 4.9. 



La mitad del acero negativo A' s que se coloca en la viga, debe continuarse en todas las luces - 
adyacentes, mientras que el restante 50% se corta a distancia 0,4 Ln o 0,4 h , la que sea menor 
medida desde la cara del soporte. En caso en que h>I n , sólo es necesario colocar el acero nega 
tivo en la altura superior, a 0,2 h. 
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4.3.- RESISTENCIA AL CORTE DE LAS VIGAS-PARED 

La resistencia al corte de las vigas-pared se basa en lee resultados experimen- 
tales de ensayos de laboratorio con vigas de este tipo cargadas uniformemente en su borde 
superior, si las cargas son laterales o aplicadas en el borde inferior .las disposiciones para 
corte deben curplir las miañas especificaciones que las vigas convencionales . 


Pero a medida que la relación l^/h disminuye, la resistencia al corte de loo- 
nüerrt>ros aumenta en relación al corte que produce la fisuración en las vigas carines. 

£1 diseño de las vigas-pared para resistir el corte se basa en las 

ecuaciones 2.42 : 


V u * * V n V n - V c ♦ V a 

Se debe cmplir : 

Vn< n V7 b* d para Ln/d < 2 

V n =. 0,18 (10 ♦ L^/d ) \/~f¿ b* d para 2 ¿ L^/d < 5 


(4.11 

(4.12 


La sección critica para corte medida desde la cara del apoyo se temará a una 
distancia a =0,15 Lp para vigas uniformemente cargadas, y de 0,5 a para vigas con cargas concen- 
tradas, pero en ningún caso mayor a d. Ver figura 4.10. 



Figura 4.10.- Resistencia a corte de vigas-pared. 

La resistencia al corte corres pendiente al concreto cwpliré en todos los 

V c ^ 0,53 \/Tc bwd (4.13 

La resistencia del concreto tanbién puede obtenerse de la siguiente ecuación : 


casos 



V c = (3.5 - 2.5 Mu/Vyd ) (0.5 \Tf¿ + 176 P w V u d/ ^ ^ d 

(4.14 

debiéndose cumplir las 

siguientes condiciones : 



f ( 3,5 - 2.5 Mu /V u d ) 4 2,5 

(4.15 

P = ^ 

w b„d 

l V c ^ 1.6 '/T d 

(4.16 
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Uis ecuaciones 4.14 y 4.15 evidencian el incremento a la resistencia cortante de las vigas de 
gran altura, en relación a la de las vigas convencionales, expresada por ec. 4.13. 

Esto siyiifica que la magiitud necesaria de la fuerza cortante produce la 
figuración diagonal en las vigas-pared, se obtiene Incrementando el valor del corte (*je produce 
un efecto similar en las vigas carones , según un factor de moyoración indicado en las ecuaciones 
4 .15 y 4.16 . Hj es el memento mayorado que ocurre simultáneamente ccn V u en la sección critica. 

Cuando la fuerza cortante noyorada V u exceda la resistencia al corte 0 V c , se deben 
disponer armaduras de corte, en las cuales la resistencia al corte V B se obtiene : 


v 


s * 



1 * /d + _Avh ( 11 - fa /d 
12 *’ «2 12 


f y d 


(4.17 


a es el área de las airiaduras de corte verticales (perpendiculares a las armaduras deflexión en 
tracción) con separación s. es el área de las armaduras de corte horizontales (paralelas a - 
las de flexión) colocadas con separación s^. 

El área de las armaduras de corte Ay deberá cinplir : 

Ay * 0.0015 b s (4.18 

gí ( d/5 (4.19 

1.35 an 

y el área de las armaduras de corte Ayf, será : 

Ay h ^ 0.0025 b s 2 (4-20 

para : f d/3 

s 2 

135 cm 

Las armaduras de corte que se requieren en la sección crítica, se utilizarán a lo 
largo de toda la viga de gran canto. 


EJEMPLO 4.1.- DISEÑO DE VIGA PE GRAN ALTURA 

Diseñe la viga-pared sinplemente apoyada, para : 


f ' - 260 Kg/cm2 

c 


b - 20 cm 


nniTmOTTTnrífnnTOinit; 




Ln = 6m- 


W 
#-* 
0,3 m 


p - 13,47 t/m 


0,3 m 


f y «= 4.200 Kg/cm2 

Lp/h -6/3=2 
Según ec. 4.2 : j u d = 0.6 h = 1,8 m 
h ■ 3 m Análisis de cargas 

Peso propio de la viga : 
gu = 0,2 x 3 x 2.500 x 1,4 - 2.100 Kg/m 
Sobrecarga variable : 

P u = 13.470 x 1,7 = 22.900 Kg/m 


Carga total 


qy - 25.000 Kg/m 
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a) Diserto por flexión 

«u - (Ju L 2 /8 ■ 25 x 6.3 2 /8 - 124 tan 
. Mu 5 

*3 • - — - — - 124 x 10 / ( 0,9 x 4.200 x 180 ) - 18.22 cm2 

0*9 fy jy d 


. ' . colocar : 10 0 5/8' (19,8 cm2) a distribuir en altura 0.15 h - 45 an 



El baricentro de las barras se halla a una altura : 

r • 25 an caro nuestra la figura 

d - 300 - 25 - 275 cm 

Resulta una cuantía geométrica : 

' irrk ■ °- 0036 


b) Verificación del aplastamiento en el apoyo 


f c adm api = °' 5 " 140 

V u - c¡u I* /2 - 25.000 x 6,3 /2 « 78.750 Kg 

f capl = 3§#§0 " 131 ' 25 < HO Kg/an2 Correcto 

c) Verificación a corte 

La sección critica a corte se ubica a distancia a de la cara del apoyo : 
a * 0,15 ln - 90 an 

y el memento critico en esa sección vale : 

M crit = 78 - 750 x °* 9 " ^5-000 * 0,9 2 / 2 = 60.750 Kgm 
v crit - 78.750 - 25.000 x 0,9 - 56.2S0 Kg 
La fuerza de corte en el concreto se obtiene de la ec. 4.14 : 


V c = (3,5 - 2.5 x 60.750/56.250 x 2,75) (0,5 + 176 P w V u d / MuJ.bw d . 

De ec.4.15 : 

3.5 - 2.5 x 6.075.000/56.250 x 275 « 2,518 ¿ 2,5 No cumple 

Por lo tanto se adopta el factor de magnificación igual a 2,5. 

V c = 2,5 ( 0,5 \f~2BQ *■ 176 x 0,0036 x 56250x275/6-075.000 ) x 20 x 275 - 137.224 Kg 
De ec. 4.16 : 

v c adm = bw d = 1.6 \/~2B0 x 20 x 275 - 147.252 Kg > 137.224 Kg Correcto 

Ccmo . v crit s. ^ v c = 0,85 x 137.224 3 116.640 anradura por corte 


se coloca el refuerzo mínimo en el alma a corte. 
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El refuerzo vertical minino por corte resulta de ecs. 4.18 y 4.19 • 
Ay V 0.0015 b 9 

3 - -y- - 275 / 5 - 55 an ¿ 35 an 

Se adopta : a - 35 an 


Ay > 0,0015 x 20 x 35 - 1,05 an2 

Se eligen estribos cerrados de 2 ramas de d 3/8". Resulta : \r m 1*^2 an2 

El refuerzo horizontal mínimo por corte se obtiene de ecs. 4.20 y 4.21. 


Av h > 0.0025 b s 2 


Se adopta : S2 = 25 an 


s 2 - -y- * 275 / 3 - 92 an * 35 an 


Ayh 0.0025 x 20 x 25 - 1.25 an2 

Se eligen estribos de dos ranos cerrados de d 3/8". Resulta : * 1.42 cm2 

Luego de disertar los estribos, se verifica la resistencia a corte del refuerzo, 
con ec. 4.17. Esta verificación es obligatoria cuando el concreto no resiste por si solo la 
totalidad del corte actmnte.si bien en el caso de este ej arpio, puede emitirse. 

V g = ^ ( 1 * 6/2,7 - 5 ) * ^ ( 11 ~ 6/2 ' 7b ~ ) 4.200 x 275 - 60.634 Kg 

35 12 25 12 

La distribución del acero se indica en la figura. 
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Compresión. Diseño de Columnas 


5 1.- COMPRESION SIMPLE 


Los ■lewüros estructurales sometidos • ««presión slMpl* Moa ioM qoa soportan corsas 
axiales de coapreslón aplicadas en el baricentro de su sección trasversal. Bo la practica# no es co- 
mún que un Miembro soporte compresión pura, y en el diseño ae exige una excentricidad minia» del 10* 
del lado de la sección. 

El agotamiento resistente de un elemento d> concreto sometido a co mpresión simple, pa- 
ra el cual su esbeltez no a recta la capacidad portante.se alcanza con laa alguien tas cargas sayo ra- 
das » 

En siembros sin armar t P.. * 6 A_ 0,85 pera 4 • 0,65 (*•! 


En colunias ligadas y zunchadas i 


P u * * *g °’ 85 
P u = 4 (6 C 0,85 r¿ - a 3 r y ) 


(5.2 


para 


r d = 0,7 

\ «* = °J5 


en colwias ligadas 

en zunchadas 


A es el área total o área gruesa de la sección transversal. 

g 

A es el áren del concreto, y A el área de las barras de acero longitudinal de las colixsnas i 
C 3 

A = A .A < 5 - 3 

g c 3 


Se debe cumplir 


0.0! A g 6 A a í 0,08 A g 


En zona sísmica, se recomienda un A 3 máximo » As á 0,006 Ag 
(para asegurar la ductilidad del miembro) 


(5.4 

(5.5 


El número mínima de barras longitudinales es de 4 en colunias rectangulares y de 6 en circulares. 
Ver la figura 5.1 El lado mínimo de las colunias rectangulares es de 20 an ccn un área mínima de 
600 au2. En cir cular es, el radio mínimo es de 25 an. y en cuadradas, el lado mínimo es de 25 cm. 
Si por razenes arquitectónicas se construye una columna con una sección transversal mayor a la 
nec es a r ia, se acepta : 

As M 0,01 Ag necesario 
Ag - ^ 0,0005 Ag adoptado 


sierpre que resulte : 



' *! 




L * 





a) 


b) 



Ligadura 
circular 


d) 

Figura 5.1. 



í 


3 S 25 an 


1,5 d b long 
4 an 


-j tamaño máximo 
J del agregado 


a) 


4 


Columnas ligadas 


grueso 


Los diámetros de las barras longitudinales varían entre 6 1/2" y 2 n , pudiéndose agru- 
par o agavillar hasta 3 barras, fuertemente amarradas a la esquina de la ligadura qua la circunda, 
como muestra la figura 5.1 b). La separación libre s entre barras longitudinales» deberá cumplir - 
las condiciones enumeradas en la figura 5.2. Toda columna debe llevar acero transversal en forma de 
ligaduras o zunchos. 
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En si caso de la columnas ligadas, las ligaduras de é 1/4" pueden aer llama, pero las de diámetro ma- 
yor deben ser estriadas. El diámetro de las ligaduras depende del de las barras longitudinales de la 
columna, según se indica en al Tabla 5. l . 


T 8 B L * 5.1.- 


LIGAUURAS EN C01UHNAS 


barras longitudinales 

ligaduras 

é i 1/2“ 

él/*" 

1/2" < 6 S 1 3/8" 

é 3/8" 

é > 1 3/B" 

é 1/2“ 


La separación s q entre ligaduras debe ciapllr i (Ver flg. 5.1 el 


3 S 
O 


' ' 18 d w del acero longitudinal 
0 

< 48 d. del acero de las ligaduras 

0 

. la menor dimensión de la sección de la columna 


Entre las funcione» que cumplen las ligaduras se pueden citar > 

■ Confinan el concreto, otorgándole mayor ductilidad 

• Mantienen el acero longitudinal en su posición, al vaciar el concreto 

■ Evitan el pandeo de las barras de acero longitudinal 

• Hacen trabajar el concreto comprimido en forma de cubos, en lugar de 
prismas esbeltos 


snwí s ^ — a la - 

con 

opuestas, como se muestra en la figura 5.2 d). 

p ara ™ur i* 

se reduce a la mitad del valor de diseño, en una altura n Q 
Ver figura 5.2 e). S 15 ca 



Figura 5.2. 
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valones i 


La longitud de confinamiento H q se tomará cono la mayor dimensión entre loa siguientes 


H o * 


siendo II la luz libre de la coliwa. 
n 


f "n /6 

< *5 CU 

^ la «ayer disensión de la 


(5.6 


sección de la columna 


Las columnas zunchadas son las que tienen una armadura transversal de acaro an forma d a 
hélice, rodeando las barras longitudinales. Esta hélice o zuncho aumenta la ras la tanda a la cempre- 
slón de la pieza y evita las dilataciones transversales debidas al' efecto da Foissco. pues confina 
el concreto del núcleo. La figura 5.3. nuestra una colima zunchada. El porcentaje del refuerzo del 
zuncho debe cumplir j . r* 

• (5.7 


0 a 


D 


2 0,45 


rt es el área total de la sección, o área gruesa y A n el área del núcleo, de diámetro D n - 
8 A es el área de la sección transversal del acero del zuncho. 

La separación de la hélice o paso del zuncho debe ser uniforme en toda la altura del - 
siembro y debe cumplir : 

s S D /6 - 3 ca á s S 8 cm 

n 

El diámetro mínimo de las barras del zuncho es ó 3/0". 

El anclaje del refuerzo helicoidal consistirá en una vuelta y media adicional de la héli- 
ce en cada extremo. 



^Cedencla del acero _ 

longitudinal ~~ 7* 

^ .w — L. Columna zunchada 

N \_ Rotura del según la cuantía da 

\ concreto del núcleo • ' ■ ® c * 7*62 

\ Colu mna con ligaduras da' separación 

Se” deaprende 
el recubrimiento 



S máxima 
o 


Deformación unitaria axial 

b) Comparación del comportamiento a rotura de 

columnas ligadas y zunchadas. 

Columna zunchada 

Figura 5.3.- 

En toda la longitud de anclaje, además, es conveniente atar las barras con alambres o 
3 hogar los extremos en el concreto del núcleo. La resistencia cedente del acero del zuncho no ezcede- 
' a '• f = 4.200 Kg/an2 

Las uniones en las barras o alambres de las hélices serán empalmes **■*■£•£ 

7e Te^TtetVr^ ^ ^ ^ U 

loiumna. reruerzo helicoidal deberá prolongarse desde el tope de la zapata o losa hasta el nivel 

leí refuerzo horizontal más bajo del miembro que se apoya sobre la columna. 
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Según nuestra la figura 5.3 b), las co luanas zunchadas son lis dúctiles que las ligadas. La resis- 
tencia última de una columna zunchada se alcanza cuando cede el suncho en tracción, luego que el con- 
creto rompe por c Depresión, con grandes deformaciones radiales dentro del núcleo, que tuteen ealtar - 
el recubrimiento. 

Sin embargo, en forma conservadora, se asume que la rea latericia última de Una eolia» 
zunchada es la indicada en la ec. 5.2 , con un é i 0,73, prescindiendo de la rea la tanda adicional - 
del zuncho. 

De esta Bañera, la energía potencial de deformación del staicho resulta Una reserva de 
resistencia del miembro comprimido, que le otroga ductilidad frente a cargas exteriores no previstas. 

EJEMPLO 5.1.- 


Uetermlnar la resistencia limite de la coluvie indicada, stn tomar en cuenta el efecto 
de esbeltez, considerándola : 

a) Columna ligada 

b) Columna zunchada 


para » f' = 280 Kg/cm2 

f ; 4.200 " 

y 



Las ligaduras y los zunchos son de ó 3/8" , y f a 4.200 Kg/cm 2 
El acero longitudinal es t 8 0 1". 


A s-r 2 ■ s 25 2 « = 1.963,5 ca2 

8 

A s _ 0,02 


De Tabla 1.2 , 

A„ = 40,56 o«2 
8 


o - 


8 


A = r 2 n a 20 2 b = 1 .256 cm2 
n n 

A 5 A - A = 1.923 0X2 

C g s 


De ec. 5.2 


P u = d ( 0,85 f¿ A c ♦ A 3 f y ) = é ( 0,85 *280 * 1*923 + 


+ 40,56 x 4.200) 


P u = d 628 t 


En columnas ligadas : d = 0,7 
En columnas zunchadas : d = 0,75 


P u = 0,7 X 628 -= 439.6 t 
P u = 0,75 x 628 = 471 t 


A s 0,71 ca2 Q a 0,55 Kg/m 

8 


Dlseilo de ligaduras _ _ 

para d 3/8" « d & = 0,95 cm 

Separación vertical de las ligaduras i (Ver rigura 5.2 e) 

{ 16 del acero longitudinal s 16 i 2,54 s 40,64 ea 
48 d b del acero de las ligaduras = 48 x 0,95 * 45.6 ca 
la menor dimensión de la columna = 50 cm 

Las ligaduras se colocarán cada 40 cm. En los extremos la separación será de 20 cm en altura H q . 
Dlsefio del zuncho 

Se adopta s 5 D n /b = 4U/0 = o,oo cm . • “ = ’ 

280 


De ec. 5.7 : 


P’ = 


_4_ J¡z 
ü n 3 


Se adopta s 5 D /6 = 40/6 = 6,66 cm a = 4 ca 

,, A f 

4 x 0,71 


40 x í. 


n i ?fln 

= 1, 77* > 0, 45(— r®— - 1) -=£ * 0,45 X 0,563 * 1,69 * 

A n f y 4.200 

Cumple 

U colana ligada seceslta 0,68 Kg de acero ea las Ilgadaras, por ..tro de coloca», dientas. ,u. 1. 
zunchada lleva 5,5 Kg por metro de columna, en el zuncho. 
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EJEMPLO 5.2 

Diseña la columna ligada cuadrada, cuya esbeltez no afecta la resistencia, que soporta la. 
i mrsaa da servicio > . r > 


siguientes cargas de servicio 
= 280 Kg/c<«2 


r;p a 130 t 


CV a 120 t 


para P >1,5% 


f y 3 3.500 


|,4 CP * 1,7 CV » I,* * 130 * * 120 “ 306 1 

P = = 0,015 De ec, 5 . 2 l 

8 



P u = t ( A c 0,05 r¿ ♦ a s r y > 


para d * 0,7 

P = é A [ 0,85 x 280 (1 - 0,015) + 0,015 x 3.500] » 200 A g 

g 

386.000 _ z | <9 3Q cb2 


A 8 = 


Too 


b a /i .930 = 43,9 cm Se adopta b * 45 en 

Resulta i n _ i, 5 2 = 2.025 cm2 
6 

A = 0,0t5 x 2025 = 30,37 cra2 8 «J 7/8" 

3 A fl = 30,95 cn2 

Según Tabla 5.1 , para las barras 

longitudinales é 7/3“ *e usan ligaduras i 3/8 . 

Para 6 7/8" 1 J b = 2.22 co 
Para é 3/8- i <¡ b * 0,95 co 

La separación entre ligaduras cuopllró i 

16 d b acero long = 16 x 2,22 . 35,5 co (Controla) 


3 o 11 


40 d b acero llg = '48 X 0,95 » 45,6 c« 
lado de la sección de la columna = 45 cm 

, n ,\a 6 3/8" cada 35 cm. Las barras longitudinales distan 17p5i por lo cual 
Se colocaran ligaduras de ó rilHflona ia 3 , como las que muestra la figura. 

deben disponer «dense UP*» diagonal.., cono q dB 30l37 indican a - 

Oirás posibilidades de amar la colono., par. .1 A, necesario 

continuación. 


4 d I" ♦ U 3/4" 


12 6 3/4" 


16 é 5/8“ 


b = 45 cm 


I, ti 



1 

0 


r 

i 



i — 

1 — 1 



i 



i — ■ 



§ 


i 


\ — i 

u 


A a = 31,64 cm2 


A g = 34,08 cn2 
a = 30 cm 

O 


A * 31,68 co2 
s 

s I 25 cm 
o 


Ligaduras i 


= 30 cm 
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5.2 MIEMBROS EN FLEXOCOH PRESION 


Oí general, laa columnas de loe pórticos rígidos de loe edificios altos, 
soportan flexoocrrpresión cano principal solicitación. Adicionelmente , se les debe verificar a 
corte, y eventualmente resisten toibién torsión. La f lexocarpresión se clasifica en : 

í Normal 

Flexocaipresión | u oblicuo (biaxial) 


Plexo c ai g renión normal 

La flexión compuesta normal se produce cuando la carga axial P u actuando so- 
bre la colima se halla aplicada en un centro de presiones contenido en uno de los ejes 
principales de inercia de la sección transversal del mienbro, con excentricidad e. Ver t lepra 

^ ^ En consec uen cia, actúa una carga axial P u y un memento f lector í\i * Pu e 

que dan lugar a la flexión compuesta, la cual puede producir el agotamiento de la sección por 


* Carga axial pura (para e - 0) 

* Flexión pura (para e « co) 

* Fleuocorpresión (pora e finito y * 0) 




Figura 5.4 -.- Oolumas en flexoconpresión 


Las diferentes combinaciones de los valores de P u y Mq que producen el ago- 
tamiento resistente de una sección, se grafican en la figura 5-3 . según el diagraia de 
interacción para flexoccnpresión normal. 


El diagrama de interacción en este caso define un perímetro de agotamiento 
plano .mientras que ei las conbinaconea de P u y Mu se consideran «cuando en cualquier eje . se < .rea 
Sn volumen de interacción en el espacio, según se analiza en el caso de flexoccnpresión oblicua. 


Conocidas las dimensiones de la sección transversal de un mi Entro - 
de concreto armado solicitado a fuerza axial y memento f lector, la calidad de los materiales y 
la distribución y área de las barras de refuerzo, es posible trazar el diagrama de interacción 
correspondiente, ubicando ciertos puntos característicos del mismo. 


el agotamiento 
donde : 


En efecto, el punto A representa la magnitud de la carga axial que produce 
de la sección en ccnpresión pura ; el punto B corresponde al de falla balanceada. 


£ c = e cu 


y 


y 


CEU 3 G 
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es la deformación máximo permitida en la fibra extrema del concreto carpir imido (ver finirá 
2 . 1 ) y E y es la deformación del acero en cadencia. 

La linea que une loe puntos A y B es opraximadanente una recta, y nuestra 
la falla en caipresión de la sección (folla frágil), donde se cuiple « 

c c- e cu y e su< E y 

En este traxo. para valores crecientes de Mu , los correspondientes P u dianinuyen. 

El punto E indica el agotanieito en flexión jora ( - 0) y la curva cy* une 
loa puntos B y C muestra la falla en tracción, para carga de caipresión P u . dando lugar a una fa- 
lla dúctil. En este tramo, si diminuye el valor de f^tarbión diminuye P u . 

Por último, el punto C corresponde a la falla en tracción fxira. cualquier 
punto perteneciente al perímetro del diagrama de interacción da la combinación de Hu que origi 
na la falla de la sección, lodos los puntos contenidos dentro del área limitada por el 
perímetro de interacción y los ejes coordenados, corresponde a criminaciones de >cargas 1 
muñen tos cuya magnitud no alcanza a producir el agotamiento de la sección, "Centras BÍ 
puntos son exteriores al diagrama de interacción, se ha excedido la capacidad limite de la 
sección en flexoccmpresiún. 

Uniendo ei punto representativo de la ccrtbinación de P u y My sobre el perí- 
metro del diagrara con el origen 0 de coordenadas, se define la excentricidad e : 

e » tg 9 * Mu/P u 



paro tallar los puntos característicos del diagrama de interacción se aplican las siguientes 
ecuaciones y criterios : 

Punto A : (para e » 0) ^=0,85 f c • Ag + (5.8 

Punto B : Se obtiene inponiendo las condiciones de la falla balanceada 
Punto E : Se obtiene por tanteos, hasta lograr que la fuerza axial se anule, 

' r — 1 .. O nPílfm 


en la sumatoria de fuerzas por encima y por debajo del eje neutro 


P¡. + ) = Ag fy 


Punto C 


(5.9 



90 


EJEMPLO 5.3.- 


Hallor el diagrama de interacción para la Becciún indicada , con carga en la media triz . 
La calidad de los materiales es : 

fy - 4.200 Kg/un2 (acero elastopláatico) 


12 0 1" 


b *50 un 



5 un 

£¿ - 3G0.Kg/cm2 

12,5 un 

Ag total - 60,84 an2 

15 cm 

0,85 f¿ - 255 Kg/cm2 

Ag - 2.500 cm2 

12,5 un 

P - 60,84 / 2.500 - 2,43 t 


5 cm 

+- 

Punto C. Tracción pura : (ec. 12.64) 
Punto B. Polla balanceada 


Punto A. Corpreslón pura ; (ec. 5.2 ) 

Pu"« 0,85 x 300 x 2,500 + 4.200 x 60,84 - 893,020 t 
( + ) 

P u - 255,528 t 


Ccy =. 0,003 


0,85 f¿ - 255 



' 


*2 

*3 

?4 


Ce - 255 a t - 

292,612 t 


a » 0,85 c ■ 22,95 cm 


e y „ f y /E g - 4.2UO/2.1 x 10® - 0.002 
c l= 0,003 x 22 / 27 = 0,0024 > c y 

e 2 - ü,Ü03 x 9,5 /27 - 0,001055 
E 3 = 0,003 x 5.5 / 27 => 0,000611 


Ei " 4.200 Kg/un2 

Fj. - 4.200 x 20,28 - 85,176 t — F 4 

f 2 « 0,001055 x 2,1.x 10 6 - 2.216 Kg/un2 
F 2 - 2.216 x 10,14 - 22,47 t 
f 3 = 0,000611 x 2,1 x 10 6 - 1.283 Kg/an2 
F 3 - 12.83 x 10.14 —13,013 t 

Tunando mementos de estas fuerzas con respecto al eje baricén trico se obtienen loe siguientes 
valores : 

Fuerza (t) Distancia (m) Mansito (tm) 


Fi = 85,176 

0,2 

17,04 

F 2 = 22,47 

0,075 

1,69 

F 3 = -13,013 

0,075 

0.98 

F 4 = -85,176 

0,2 

17,04 

C c = 292,612 

0,1352 

39,56 

lP u = 302,07 t 


\ Mu = 76,31 tm 
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Puntu U 


Punto E 


Fuerza ( t ) 

üÍBtanc;ia (m) 

Memento (tan) 

Fi - 85,176 

F 2 =■ 7.985 

F 3 —39.926 

F 4 —85.176 
Ce - 216.75 

0.2 

0,075 

0.075 

0.2 

16,5 

17,04 

0,6 

3 

.17,04 

35,76 


£Mu - 73,44 tai 

'? P u = 104.8 l 


i u 

Fx = 63.882 

0.2 

12.77 

F 2 —42.588 

0,075 

- 3,2 

F 3 —42.588 

0.075 

3.2 

F 4 =-85.176 

0,2 

17.03 

Cq =• 108,375 

0,2075 

22.48 

I Pu - -1.9 t 

1 

^ - 52.28 tai 
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En la práctica , es usual trabajar con diagramas de interacción adimena locales . 
utilizando en las ordenadas la carga especifica : 



f'bt 

c 


(5.10 


y en las abscisas el tremen to especifico : 



f* b t2 
c 


(5.U 


p u ^ !□ carga limite que resiste la columna solicitada a flexión conxiesta, y Mu el respectivo 
n cuento limite. 


b es el lado de la colima perpendicular al eje principal de inercia donde se 
ubica el centro de presión de la carga P u y t es el lado paralelo. Por lo tanto t resulta la al tu 
ra que resiste la flexión. En la figura 5.7 se dan algunos diagra mas d e interacción útiles 
pora resolver los ejeiplos que se plantean a continuación. En estos diagramas ya está incluido el 
factor de seguridad © = 0.7 para las columas ligadas. -• 




/ 

Figura .5.6.- 

Tcmando en consideración los coeficientes adimensicnales ! 


m 


0,85 


f ¿ 


( 5.12 


Pt - 


Ag total 
*9 


(5.13 


las curvas de los diagramas de interacción de la figura 
de la cuantía mecánica : 

Ag total 

ti) = pfc m m 


5.7, corresponden a diferentes valores 

£ y (5.14 

0,85 


con una distribución de igual cantidad de acero en todas las caras y según loe espesores de 
recubrimiento r de las barras que dan el valor de la relación g de recubrimiento con respecto a 
ia altura total t ; 


Los valores usuales de g varían entre 0,7 para espesores grandes de recubrimiento, 
y o ,9 pora espesores limitados, usualmente de 5 cm. En el caso de barr as agavilladas o colocadas 
en dos o más filas, la dimensión gt se mide a baricentro de las barras. 

Los gráficos a) a e) corresponden a colimas rectangulares, y los f) y g) a 
colimas de sección transversal circular. los diagramas son una síntesis de los presentados en 
la Fef. 23. 
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o) fJ 


a - 


*¿b! 


280 Kg/cm2 

g = 0.8 


3.500 Kg/un2 


o - 


Tibí 


b) <r 2BD Kg/cm2 

g ■ 


0.9 


3.500 Kg/cm2 



Figura 5.7.- (Ref. 23) 
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9 Olí 

, « _ Py» 

"‘■'o" tTdí 


ooi gn 

f’í- 


Figura 5.7 (oont.) 


£) 280 Kg/cm2 


4.200 Kg/un2 

y =_Sr_ 
D» 


g) f¿ * 280 Kg/cm2 
9 
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EJEMPLO 5.4 


Edsefle Id caluma corta ligaría cuadrada de la figura, para las siguientes solicitaciones 
P u - 100 t Mu - 10 tro f¿ - 250 Xg/cn>2 


De ec. 



U » 


Mu 


30 x 10 5 


f¿ b t 2 250 x 50 3 


0,096 


El correspondí en Le diagrana de interacción adiroensicnal es el a) de la figura 5 . 7 . Se lee : 

pj- m » 0,19 

fv 


De ec. 5 . 12 : 


m 


= 3.500 

0.85 f¿ = 0,85 x 250 


16.47 


Pt - 0.19 /16.47 - 0.0115 

As - pt Ag - 0,0115 x 2.500 - 28.75 an2. De la Tabla 1 .2 : 

8 g» 7/8' - 30.95 cro2 

Se debe verificar que se curpla : 


i 0,1 


30 x 1qS -0,6 >0,1 Bien 


Además : 


100.000 x 50 

As min - 0,01 Ag = 25 an2 < 30,95 an2 Correcto 


•t • 50 an 


Diseño de ligaduras, según la Tabla 5.1 de pa'g. 84 : 
Ligaduras de 0 3/8" dobles cerradas, con separación: 

'16 <3^ del acero longitudinal = 16 x 2,22 = 35,5 cm 
48 <3^ dei acero de ligaduras = 48 x 0,95 = 45,6 cm 
[la menor dimensión déla colunia = 50 cm 


b = 50 an 


Conocida la distribución del (tomento f lector en la altura 8 0 7/8" 
de la colima , se despeja el corte V u . Las ligaduras deben 
cumplir ccn las exigencias de ecs. 2.48 a 2.54. 






Para aplicar el método del memento especifico equivalente, se deben adoptar 
les siguientes factores adimensionales . Para la carga específica : 

v = (5.16 

f b t 


Para el ¡remen to específico : 


y _u 

o _ x 


«ux 


f¿bt* 


Muy 


f b 2 t 
c 


(5.17 
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En coluiros circulares , coro todos los diánetros son eje? principales de inercia, la flexión 
curvuesta es siaipre normal, pora cualquier posición del centro de presiones. 

El diseto de las colunias en flexión ccnpuesta oblicua exige predimensionar los 
lodos de la colunia, y luego verificar si ai diseto del acero curple con las exigencias do las 
normas. Con respecto a la relación de recubrimientos . se elige el menor de los valores : 


9x 




(5.18 


y se curple t a el proceso seguido para la flexocorpresión normal o uniaxial. 


EJEMPLO 5.5.- 


Disefle el acero pora la colunia corta de la figura, con : 



L. 


y 


b=60 c 

m 

1 

A 

fVx 




ví 

F 

’u V 

X 

■ ^ 

H 

Y t = 75cm ** 

Y- 


f • - 280 Kg/an2 
fy - 4.200 Kg/an2 

La colunia soporta las siguientes solí el tac io n es de 
servicio : 



P(t) 

Mx(tm) 

My(bn) 

-V ft 

Carga injerta 

48 

10 

22 

10 

Carga viva 

31 

9.4 

11. 2 

5 

Sismo en x 

14 

-10 

8 

12 

Sioro en y 

-10 

6 

0 

9.5 


De ocuerdo con la labia 1.5 la corto inación de los diferentes casos para cargas mayoradas resul- 
ta : 


Coitoinución 

Pu 

(t) 

Mux 

(tm) 

”uy 

(tm) 

v u 

(t) 

V 

H x 

Uy 

Vq 

U) 

F*1.4 

CP ♦ 1,7 CV 

120 

30 

50 

22.5 

0,095 

0,031 

0,066 

0.097 

0,28 

0,75(F 

♦ A.9 Sx) 

110 

8,25 

39 

34 

0,087 

0.008 

0.051 

0,059 

0,10 

0 .75 ( F 

- 1.9 S x ) 

70 

36.75 

26,1 

0,22 

0,055 

0,038 

0,034 

0,072 

0.18 

0,75(F 

♦ 1.9 Sy) 

75. 75 

31.05 

37,5 

30,4 

0,060 

0.032 

0,049 

0.081 

0.22 

0.75(F 

- 1.9 Sy) 

104,25 

13.95 

37,5 

3,33 

0.082 

0,014 

0,050 

0,064 

0,12 

0,9 CP 

♦ 1.4 Sx 

62.8 

13 

31 

25,8 

0,050 

0,013 

0,041 

0,054 

0.12 

0,9 CP 

- 1.4 Sx 

23.4 

41 

8,6 

7,8 

0,018 

0,043 

0,011 

O.OS4 

0,20 

0,9 CP 

♦ 1.4 Sy 

29.2 

35.4 

45 

22,3 

0,023 

0.037 

0,060 

• 0.097 

0,38 

0,9 CP 

- 1.4 Sy 

57,2 

18,6 

45 

4,3 

0,045 

0,020 

0,060 

0,080 

0,25 


En caso, los factores adimenaionales de la tabla precedente se cto tienen da las ecuaciones 


5. 16 y 5.17. 


280 x 60 x 75 


Mux 


x 280 x 60 x 75 2 


U. . " 


Muy 


280 x 


60 2 


x 75 


u x + "y 




Detalle de las ligaduras 
de <fi 3/8" 
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Por ser zona Blsmica se acepta : v c - 0. Por lo tanto, de ec. 2.42 : 

V u - 9» V s 

El máxima valor de V 0 de la tabla del ejenplo, resulta ! Vu « 34 t 


34.000 


9.876 Kg/an2 ■ v 8 


B! - d/2 - 27 cm 


0,85 by, d 0,85 x 75 x 54 

Se elige el producto* b„ d » 75 x 54 - 4.050 ora) por ser el menor. 

De ec. 2. 48 se verifica : 

v g < l.oeV f¿ - 17.73 

A distancia 4d de la cara del apoyo se debe respetar s 2 =* d/4 - 13.5 cm 

Se utilizan ligaduras de <fi 3/8“ de acuerdo a la labia 5.1. 

Por lo tanto, para 5 remas, de ec. 2.51 se obtiene : 

a 5 x 0,71 XJ300 „ 2Qan 
J 9,876 x75 

Para curplir las exigencias de separación mínima de la Tabla 5.1: 


6 4 


16 db acero longitudinal * 16 x 2,22 • 35.5 an 
48 d b acero de ligaduras = 48 x 0,95 - 45,6 an 
la menor dimensión « 60 cm 


Por lo tanto, se respeta la separación correspondiente a s 2 y se colocan estribos cerrados ocmo 
se indica en la figura, en la altura total de la enloma, cada 13,5 an. 

Un análisis similar se debe realizar para el extremo opuesto de la columa. y j°a re- 
sultados más exigentes en arfeos cosos son loe que controlan el diseño de la armadura del miarbro. 

La figura 5.10 nuestra otros posibles distribuciones de las ligaduras en 

las columas y ¿inclinación máxima de las barras latitudinales en columas cor cantoio de sec 

ción. 
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5.3.- COLUMNAS ESBELTAS 

Un mieribro Be define por esbelto, cuando su esbeltez afecta su resiste ncia , por 
lo cual constituye un paráretro de diserto. En general, en columna de ccncrato anitodo. ee 
acepta que cuando se cuiple : 


h 

bmin 


< 10 


los colamos se pueden disertar cero mienbros cortos. el entraría. < en las « columaa inx^ o 
esbeltos, el peligro de falla por pandeo exige disminuir las iracpitules de los cargas P u y al mo 
menta t\¡ que marcan la resistencia de agotamiento del elarento. 


Existen diferentes métodos de resolución de coturnos esbeltas, entre los cuales 


se mencionan 


* Métodos exactos de diserto 

* Método aproximados 


Un análisis exacto de les uolumae esbeltos i/iplica la consideración de los 
pfcecios de secundo orden Pft , debido a la deflexión que sufre el mimbro para cargas 
gradualmente crecientes. Los métodos aproximados, sin mbargD, sirtpnfi^lare^lución^y dan 
resultados conservadores, simpre del lado de la seguridad. Entre loe rrétodoe aproximados se 

citan : 

a) El método de la «rplificación de mementos 

b) El método del memento ccnplsrentario 

c) El método del factor de reducción 

El método de loe morantes anplificados consiste en re alizar un análiaisde primer 
orden de los colamos de los pórticos , para la carga limite P u y un memento flector mplif loado 
6 Mu para 5*1. 

El método del memento carpieren torio consiste en calcular los valores de P u y Mu- 
mediante un análisis de primer orden y obtener la correspondiente excentricidad : ^ ^ 

sin temar en cuenta el efecto de esbeltez. . A esta excentricidad inicial e se sura una 
excentricidad adicional ei que depende de las características del mierrbro. 

El dimensión ¿miento de la colonia se realiza para la sana del amento 

y el irrmento carpieren tario que resulto del producto P u ei , y tarando la carga axial P u sin 

ticar. ^ método del factor de reducción considera que la carga axial y el morrento 

f lector limites que puede resistir una colama esbelta, sen iguales a loe <fx pjede resistir 
una colama corta , afectando el resultado de un factor de reducción Y * , 

y * 1 

Dividiendo por y los valores de P u y My respectivamente, se obtienen la carga axial 
y el memento flector anplificados para dimensionar la colama. 

Cualquiera de los métodos mencionados se basa en la determinación de la esbeltez X 
de lo columa : 

A =■ K L / r^^Q 

El radio de giro r,^ corresponde al eje preferenciol de pandeo de la sección. 
no está arriostrado^ ningún plano. Si la columa puede sólo pandear según un determinado eje, 
el radio de giro se toma con respecto a este eje. 


En secciones rectangulares : r x = 0,3 b 


Ty «0,3 t 


En secciones circulares : r =* 0,25 D para cualquier eje 
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En secciones de concreto armado, para mienfaros arriostrados, no es necesario tonar en cuenta la 


esbeltez pora el caso : 


\ <34-12 


«1 

M2 


(5.19 


y en mierrtiEus no arriostrados, pora : (5.20 

1 <22 

K es el factor que modifica la luz real del miembro otra luz equivalente, correspon- 
diente a la distancia entre puntos de inflexión, pora poder aplicar loe crit erios de Biler. 

Ue esta tronera, una colurmo apoyado de cualquier forma en sus extreme, se transformo en otra do 
blemente articulad a , de luz KL. 

Los valores de K para miento ros con extremas perfectamente empotrados, articulados o li- 
bres, se dan en la Tabla 5.2 . 


T A B L A 5.2.- 


FACTORES K DE LONGITUD EFECTIVA EN COLUMNAS 



En los pórticos con nodos elásticamente erpotrados conectando vigas y calumas, los 
factores K de modificación de luz de pandeo se dan en el ncmograna de la figura 5 .11. 

En el ncnograra a) de la izquierda de la figura, se leen lee valores de K en el 
pivote central, para el caso de pórticos arriostrados. En este caso, K varia entre 0,5 y 1. 

En el nomograma b) de la derecha, K en el pivote central varia entre lera para el - 
caso de pórticos no arriostrados lateralmente, es decir desplazables . 

Los arriostramlentos en los pórticos Be logran mediante diagonales cruzadas, soportes 
laterales por conexión con otros elementos estructurales rígidos, o coluros inclinadas conectan- 
do los nodos a tierra. 
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Para determinar el valor de K en coda caso* «a deben determinar loa factores* a y * b en los ex 
trenos de cada columa analizada. Para cada nodo : 


l lv / ^v 


uniendo mediante una recta loe valoree de * . y*b par. loe extraer» A y B da cada co- 

loma, se define K en el punto donde intercepta ol pivote central. 


En opoyos articulados a tierra , adoptar • ^ a “ 

y en empotramientos a tierra : * a * 1 



a) Desplazamiento lateral im- b) Desplazamiento lateral perntL- 

pedido (pórtiuo no desplazable ) tido (pórtico desplazable) 

Figura 5. 11.- i-femogrema para obtener K 


En la ec. 5.21, I c y 1^. son el memento de inercia y la altura de cada collima concu- 
rrente al nodo que se analiza, e I v y Ly el rrcmentode inercia y la luz de cada viga conectada - 
al misno nodo. 

Conocido el valor de K. lo longitud modificada KL de la columna resulta la luz efecti 
va de disei'o, la cual permite calcular la cargo critica de pandeo de Euler : 


Pe 



(5.22 


Según se evidencia de lo ec. 5.21, el parámetro * en el extremo superior e inferior 
de c ad* columna, permite determinar K en función de la capacidad rotacional del nodo. 

El Monograma de la figura 5.11, sin embargo, se puede utilizar sólo para loa colum- 
nas de sección transversal constante en toda la altura libre L^. , en pórticos arriostrados o no, - 
de múltiples vanos, /-demás , los valores de I c e I v utilizodoa deben temar en cuenta el agrietamien 
co del concreto. 
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METODO DE AMPLIFICACION DE MOMENTOS 


Ea un método aproximado de diserto para determinar la carga P u y el raiento H. da oa>- 
caniento do un miartoro esbelto imprimido, en un análisis de primr arden. 

tea aplicar esta método, se u til iz a n la carga P u y un memento arplií lerdo 6 M,, .«<— v*» 
<5 el factor da aipl iflmrirtn de mementos. 


« . 


Qn 


i 1 


1 - 


Pu 

»Pe 


(5.23 


donde Q,, es un factor que se obtiene : 


0.7 


a) En coiumas arriostradas contra desplazamiento lateral, -y ain cargas transversales in- 
termedias : M 

Qn - 0,6 * 0.4 ( r¿— ) ^ o,4 ( 5.24 

”2 


b) En colimas ccn posibilidad de d esp lazará ento lateral, o ccn i-arrpiK interrredias entre 
los apoyos, aplicadas transversalmente : 


Qi> - 1 


(5.25 


Eb la ec. 5.24, Hp y 900 103 mementos f l ec t o res en los ex trunos del mierbro analiza 
do, sitado Mi el memento ruméricanente menor. Eil término : 

(H1/M2) 

es positivo si el elanento flexiona en curvatura si/tple, y negativo si lo h»* ccn curvatura do- 
hle. cuando los irunaitos son ig ua les en tas extraños , Mi - Mo Y Qn adepta el valor igual a la tmi 
dad (Ver fig. '5.12) en el caso o). 

El memento máximo que resiste un elemento flexo- 
carprirrado resulta : 

« _ r „ 

tibx * 4 ti 


1 - 


Pu 

d p e 


(5.26 


es el memento inicial de primer orden. 

tea tonar en cuenta el ojiportamiento no lineal 
del concreto, la ri gidez flexional del miaiiiLu que se uti- 
liza para obtener el valor de la carga critica de Euler de 
la ec. 5.22, se obtiene con una de las siguientes ecuaciones : 




El 


El 


E¡c !(; /5 + Eg I £ 
1 * 3 d 

Ec 1c / 2,5 
1 - 3 h 


Figura 5 . 12 


(5.27 


(5.23 


donde : E^. eselrrtídulo de elasticidad del concreto 

E s es el módulo de elasticidad del acero : 


Ec = 15.100 '/ f’ 


para el concreto 
normal 


Eg = 2,1 x 10^ Kg/on2 
I c es el manen co de inercia de la sección gruesa de la colunia 

I s es el memento de inercia del refuerzo respecto al punto bar icén trice de la columa 
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3 d es la relación entre mementos : 



Hcarga muerta 
Mcarga total 


(5.29 


La ec uación 5.28 es mte sencilla de usar que la 5.27. pero no da resultados nuy 
exactos cuatxlo la cuantía del refuerzo es nuy alta. El término 8 d toma ai cuenta la reducción 
de rigidez del elemento bajo la acción de cargas permanentes de larga duración (creep).Ver la 
Rererencoa 8. 


EJEMPLO 5.6.- 

Disefle el acero de la colunia Ligada circular AC de la figura usando el Método de la arpli 

ficación de rareitos. Use barras de a 1". . , _ . 

« m 28Q Kg/an2 ^ , 4<20o Kg/on2 



Mementos de inercia de las vigas (considerando el agrietamiento) 
Viga FG-O : I V 2 = 5 x 10 5 ot>4 

ODLLWAAB 


Viga DC-CE : I v l 3 3,5 * 10 5 cm4 
y BH 


No desplazadle . Carga P u = 400 t Myj_ 

El diagrama de rrcmentos lineal en la csiimna 
cadas. Por lo tanto, según ec. 5 . 24 : 

40 

^ a 0 , 6 . 0 , 4 ___ - 

El signo (-) se obtiene de la figura 5 .12. 

IcAB = * 6 4° 4 — = 2.010.619 un4 

y la rigidez flexional, para : E = 15.100)/ = 252.671 Kg/cm2 

se obtiene de ec. 5.28 : 

EI = 252.671 x 2.010.619 _ i ,1612 x 10 11 Kgon2 

2.5 x 1.75 


= 40 tm Mq 2 = SO tm. 

indica que no existen cargas transversales ¿spli- 
0.4 

El memento de inercia de la co lumia AB resulta : 
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Para hallar el ¿actor K de rtcdif icación de la altura de la caluma, se calculan los valares de 
*A Y*B- 


E*¡r ser apoyo eipotrado : ^ A » 1 

La inercia de la columa superior resulta : IcBC ■ 125.663 cm4 


2.Q10.619 / 15 > 125.663 / 4 


B 


“5 3“S = “ 1.08 

( | . ^5 , x 1°S 

Hh el í ximgra na a) para miembros arriostrados se lee el valor de K : k * 0,78 


Se verifica si la columa es esbelta, para : 

- 0,78 x 1500 , 20 - 58,5 

r AB 

•v 40 

58,5 > 34 * 12 =40 . . es columa esbelta 

80 

La carga critica de Euler resulta : 2 

P e - = 037,211 t 

UL. ! 


Por lo tanto, el factor de ¿nulificación 6 según la ec. 5.23 es : 


_ P u_ 1 - (400/0.7 x 837,211) 

0 P e 


Para el mcrrento mayor en la luz de la columa : 5 Mura 3 1,26 x 80 = 100,8 tm 

Los ¿actor es adiimnsionales para entrar en los diagramas de interacción del caso f) de la figura 
5.7 son : 


Pu 


f ¿ D 

¿Mu 

f' D 3 
c 


400.000 
280 x 80 2 

100,8 x 10 5 
280 x 80 3 


0.223 


0.07 


Para : 


m 


0,85 f ¿ 


17,65 


se lee : p£ m * 0,18 

(de ec. 5.12) resulta : p^ =» 0,01 = 1% 


Ag = 0,01 Ag = 0,01 x 40 2 ir = 50,26 an2 10 0 1" = 50.7 cm2 (Tabla 1.2) 

Se usan ligaduras de 9 3/8"c/15 cm en toda la altura de la columa. La separación de las ligadu- 
ras se obtiene según los mismos criterios que los ej errólos anteriores. 
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Calima BC 

« , - Ho -I0.8tm P^l - 100 t 

úl ' ’ 

colima desplazadle. Por lo canto. Cm ■ 1 (de ec. 5 .25) 


Ic ec - 125.663 ani 


*r - 1.08 


i> - 


125.663/4 


* ^ 5_)105 


0.24 


Del ncmograna a de la figura 5.11 se lee : K * 1.2 

K L 1.2 x 400 


r 3C 10 

La carga critica de Euler se calcula : 


48 > 22 


K L - 4.8 ra 

Es colima esbelta 


para El = 252.671 x 125.663 = 7 ,2575 x 10 9 

2.5 x 1,75 

El factor de aiclificación resulta : 


P e =. t 2 x 7 ,2575 j t _ ip — a 310.886 t 
(480) 2 


o = 


1,85 


1 - (100/0.7 x 310.886) 

Se adopta 6 = 1,85 x 10,9 tm = 20 tm 

Por lo tanto. 100.000 20 x 105_ 


280 x 40 2 


= 0.223 


280 x 40 3 


0,11 


Del dia grana de interacción adimensional de figura 5.7 f) se lee : 


Pt m =* 0,56 


pt =» 0,0317 - 


A g - 0.0317 x20 2 it = 39,87 on2 


8 0 1'=- 40.56 cm2 


Detalle de la armadura de la colima BC 


El detalle de la conexión en el nodo 
con la longitud necesaria de solape 
y la in clin ación máxima de la barras 
por cambio de sección transversal de 
la colima, se indican en la figura 
5 . 10 . 


8 0 1 " 



Ligaduras 0 3/8’ c/9 un 
en la altura total de la 
caluma 
D = 40 cm 


r = 4 cm 


En zona sísmica, es conveniente que la separación de las licpduras de confinamiento 
en las cer canías de los nodos, se respeten en toda la altura de la colima, para dar maycrduc- 
tilidad al miembro. 

En pórticos de altura elevada, se debe verificar la magnitud de los corrimientos la- 
terales para no exceder ios máximos admisibles, asi cetro ccnprobar si se debe temar en cuenta 
en ei análisis el efecto PA . 



107 


5-4 .- IE3I3TEMCIA DEL C08C1ETO *L APLAST1WXMT0 ^ 

U resistencia d«l cooerveo al aplastamiento no excederá de 4(0,85 *, ) para 4 a 0,7 

según la Sección 1.3, alando A, al área cargada. 

Sa azcaptúan loa siguientes caaoa i — 

a) Cm r wft» la superficie da apoyo saa más ancha qua al áraa cargada an todos loa ladoa. 

Ea taca rato, la raa la tanda da dlaafio dal apoyo sobra al área cargada puado eul aplicara* 

port v'A 2 /* 1 i 2 

i u al área da un tronco da plríalda o cano, cuya basa asta con tañida complot im en - 

2 u dantro dal apoyo qua «a gaooátri cunta alnllar y cancón trica con al iroa cargada. 

Tar figura 5-13 a). 

El incremento da la reala tanda dal coacr oto on asta caao sa daba a que al iroa da apoyo resulta - 
canmada por al coacroto circundante. 81 bloa la «orna oo oapodTlca ol oapaaor aln lao qua debo te- 
nar al iros do apoyo, usualmenba cata resulta controlado por loa requisitos de corte delaaeccl&n. 

En al en qua ll aplastamiento sa produzca entro dos alonaros con diferente f¿, la re- 
sistencia sa ovaluará para ol menor do los f’ dados - 

b) Cuando ia superficie de apoyo sea indinada o escalonada. 

En este caso, A- puede tasarse ccao el .área de la base Inferior del mayor tronco de pirámi- 
de o da cono 2 recto contenido completamente dentro del apoyo, y que tenga coro fiase su- 
perior el área cargada y pendientes laterales con la relación de 1 vertical a 2 horizontal. 
Ver figura 5.13b). 



Figura 5.13 Areas para determinar la resistencia del 

concreto al aplastamiento 


Se debe aclarar que estos conos o pirámides truncados no deben confundirse con las 
trayectorias según las cuales se distribuyen las cargas a medida que se transmiten hacia abajo a tra- 
vés del apoyo, pues la envolvente de estas trayectorias tendría una mayor pendiente. En el caso de la 
figura, 5.13 , las caras de los conos o pirámides truncados tienen pendientes mas suaves para asegu- 
‘rar que existe concreto confinado en la zoca de esfuerzos elevados. 

• Hef . 1 .10.15- 




5. 5 ■ - RESISTENCIA A PONZOÑADO 
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EL punzonado es el erecto resultante de los esfuerzos tangenciales localizados dt 
bldos a la aplicación de una carga concentrada en un área reducida, sobre una placa, zapata o cabe- 
zal de peco espesor, trabajando en flexión bldlreeclonal. 

El efecto de punzonado puede ser causa de falla en ciertos tipos de estructuras, 
tales coao entrepisos sin vigas, placas de fundación bajo columnas aisladas, placas sobre pilo tes, - 
etc. cuando el elemento cargado perfora y traspasa la placa, en un perímetro que resulta algo aayor 
al de aplicación da la carga. 

El punzonado se puede asimilar a un esfuerzo cortante en dos direcciones- slaul 
táneas, combinado con tensiones de compresión. Las secciones criticas por pu nz o n a d o se ubican parpen 
dicu lamente al plano de la placa o zapata, a una dlstanlca d/2 de las caras de la colima, pedestal 
o borde de área cargada, cocoo nuestra la figura 5.14. 

La fractura por punzonado se materializa en forma de cono o pirámide trunca, en - 
planas Inclinados a 45° , y se define asi el perímetro b Q de la sección critica alrededor del miembro 
cargado. El perímetro b Q será el mínimo de todo3 los que se puedan considerar en. planta. 

Cuando en el diserto de placas o zapatas no se preve la colocación de armaduras de 
corte bajo las cargas concentradas, la resistencia al corte por punzonado no será mayor a la Indicada 
en la ec. 2.42, en la cual V no se tomará mayor al valor de V dado por la siguiente ecuación : 


= ( 0,53 ♦ ) Vf¿b o d í 1,06 ^ b o d 

“c 


dcr.de : 


Lado mayor 
Lado menor 


del área cargada 


(5.30 


3 c se conoce coco relación de aspecto. Resulta por lo tanto, en este caso : 

v, S 1,06 /f J <5*31 

C C 

ya que en la falla por punzonado la tensión cortante resistida por el concreto se acepta mayor a la 
resistida en corte unidireccional, como en el caso de las vigas. 

Cuando se utiliza armadura de corte, el valor de se limita a : 

V„ S 1.6 /f ¡ 6 0 «J (5 ' 32 

SI por algún motivo en placas o zapatas se debe limitar su altura, se pueden colocar armaduras de - 
corte por punzonado, en forma de parrillas con barras dobladas a 45° o bien perfiles estructurales 
I o canales, soldados en ángulo recto, bajo las columnas o cargas concentradas aplicadas sobre las 
placas. Para el caso de corte por punzonado en zapatas o cabezales con carga3 aplicadas cerca de los 
bordes, en áreas rectangulares, el perímetro b Q de punzonado resultante será el correspondiente a 





++ 


d/2 


y ai 


Perímetro de punzonado : 



b Q = 2(b x + ty 2 d) 


Figura 5.14.- 
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i 



Figura 5.15.- Perímetros críticos de punzonado 


la linea llena , con tres lados únicamente, cuando la longitud b Q resulte menor a la del perlmetrc 
.que rodea completamente al rectángulo, a distancia d/2. Indicado con linea punteada. Ver figura 

5.15 a). ^ ^ ^, ea car gada e s circular, y está ubicada cerca de un borde de la zapata o cab eza 

el perímetro de punzonado b estará formado por una semicircunferencia, a distancia d/2, con trames 
rectos tangentes, siempre °que elb Q asi obtenido" sea menor a la longitud' completa de la clrcunferen 
cía dibujada en trazos punteados. . 

' sin embargo, en el caso de columnas o pedestales de concreto con sección en forma de • 
circulo o de polígono regular, la Horma permite, para zapatas o cabezales, asimilarlas a 
cuadradas de área equivalente, a fin de ubicar los planos críticos para momentos, fuerza cortante y 
desarrollo del refuerzo. * ¡ 

Cuando el área cargada esté próxima a una esquina de la zapata o cabezal, el perímetro • : 

mínimo b resultante, puede presentar sólo dos lados,, como muestra la figura 5.15 b). En el caso « 
áreas circulares, el b Q mínimo 3e obtiene coco indica el esquema. 

Existe además la posibilidad, para columnas o pedestales muy próximos, que sus secciones 
criticas se lntersecten. Ver figura 5.15 cj. En este caso, el perímetro critico Jg 
la envolvente de menor longitud de las secciones criticas individuales, la cual resistirá realmente 
el corte critico para el grupo que se considera. 

En las zapatas, los esfuerzos de corte por punzonado deben verificarse únicamente para 
las columnas que apoyan sobre ellas, pero en los cabezales esta verificación debe reall2 f”® 
para las columnas o pedestales que transmiten la carga de la superes trucutra, como para los pll 
más cargados del grupo, de acuerdo a las diferentes combinaciones de cargas que se detallan 

Item 1.3. ^ traCaB , lento rlge para las secciones criticas en corté simple. Cuando en los cabe- 

zales se ubica un grupo de pilotes próximos entre si, o cercanos a los bordes, se deben tantean to-- 
das las posibilidades de ubicación de las secciones criticas por corte y punzonado. Bi este ultimo 
caso, los diferentes b para el grupo de dos, tres o más pilotes, permitirán obtener los correspondía} 
tes esfuerzos en función de las cargas que transmiten los pilotes. Los máximos esfuerzos de corte 
por punzonado asi obtenidos, regirán el diseño, si resultan mayores a lo3 correspondientes a las co- 
lumnas o pilotes en forma aislada. 
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Diseño de Muros Estructurales 


6.1.- GENERALIDADES SOBRE MUROS 


Loa moros estructurales o pan tal las de concreto armado, pueden ser macizos o 
orados , en cuyo caso se conocen coro rmros acoplados. Ver Referencia 10. Su diseño depende 
del tipo y magnitud de las cargas exteriores actuantes. Estas cargas se consideran en tcdce los 
casos aplicadas en el plano del moro. en el cual éste ofrece su máxima rigidez lateral y axial. 


Figura 6.1. 





'////////////////////A 




a) Moro macizo 
uniforme 


b) Muro macizo c) Miro acoplado d) Miro acoplado ccn 
discontinuo oonuna fila de vanos con dos filas de vanos 


Las cargas que deben resistir los moros estructúrale son básicamente : 

a) Cargas gravitacicnales de ccrrpresión {centradas o excéntricas) 

b) Acciones laterales de viento o sismo 

En todos los casos, los rmros o pantallas deben ser capaces de transferir las cargas 
exteriores actuantes a las tundociones , manteniendo el estado tensicoal en régimen elástico, 
sin incursiones en rango inelástico ni superar los esfuerzos máximos permitidos por la normas 
(Ver Reí. 1). 


Según la forro en planta, los moros se pueden clasificar en uniformes o con 
alas, según muestra la figura 6.2.- 




m 


Lfl3 pantallas tarbién pueden ocnbinarse formando núcleos abiertos o cerrados 
cxíto los c^>e se mjestran en la finirá 6.3. Los núcleos con vanos usualmente rodean ascensores y 
áreas de circulación vertical en general, y loe cerrados permiten el paso de tuberías. 


I 




b) Planta' de núcleo ' 
abierto central 

c) Nicleo 
cerrado 



los nuros estructurales que forman parte de un edificio usualmente se combinan 
con pórticos creando sistemas duales, las pantallas in cr e men tan de esta forro la eficiencia 
del conjunto para resistir cargas gravitaciones conjuntamente con las cargas laterales de 
viento o sismo. Ver figura 6.4. 


El desplazamiento lateral de un edificio se ve drásticamente controlado cuando 
se colocan pantallas de concreto armado ccnvenien temen te dispuestas para resistir i»» cargas 
laterales. No sólo proporcionan seguridad estructural adecuada sino que tortoién permiten 
controlar el darto no estructural resultante de la acción de sustos de maderada magnitud. 

En general se acepta la hipótesis de rigidez infinita en su plano de los 
entrepisos, de mcdo que en los sis taras duales los desplazamientos tranalacicnales y 
rotacionales sean los mismos a\ cada nivel analizado. 


a) 




b) Planta 

Sis tanas duales de pórticos y pantallas 
Figura 6.4.- 


La eficiencia de los nuros estructurales se incrementa bajo la acción de cargas 
laterales, si se los dispone en el perímetro de las planta de los edificios, coro nuestra el 
esquema b) de la figura 6.4, en lugar de ubicarlos en el centro formando núcleos de limitada 
dimensión. El tero se analiza en detalle en la Ref .10. 


En general, la presencia de vanos reduce la rigidez lateral de las pantallas, y 
cuando estos vanos son considerables, el comportamiento del nuro se asemeja al de un pórtico. En 
el caso de nuros con alas, es inportante temar en cuenta la gran demanda de ductilidad que 
puede exigir este tipo de estructura resistente bajo la acción de sierros fuertes. Ver Ref. 10. 
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6.2.- PANTALLAS CON CARGAS GRAV1TACIONALES 

Es el caso de las cargas verticales actuando en el plano del (turo, uniformemente 
distribuidas en la longitud total del nuro o actuando aisladamente en forma pa rc ial, caro 
nuestra la figura 6.5.- 

Cuando la resultante de las cargas verticales cae dentro del tercio medio de la 
planta del (tuto (en el núcleo central), se permite aplicar el Método enpirico da diserto, según 
el cual la resistencia de diserto a carga axial se obtiene : 



En ec. 6.1 : K es el factor de longitud efectiva y 

0 = 0,7 se determinará de la siguiente forma s 


a) Para los muros estructurales arriostrados en sus dos extraños contra desplazamientos late- 
rales que estén : 

Inpedidos de girar en uno o loe dos extraños : K = 0,8 

Libres de girar en los dos extremos : K * 1 

b) Para los maros estructurales no arriostrados contra 

desplazamientos laterales : K - 2 

t ' es la resistencia especifica del concreto en carpresién (en Kg/an2) 
c 

A g es el área gruesa o área total de la sección transversal del maro en planta. 
A g - b L 

siendo b el espesor del muro, y L su longitud. 

Si las cargds actúan uniformemente en toda la longitud del truro, el 
confortamiento de éste es similar al de una columna carprimida de sección transversal bL. 

El espesor de los moros estructurales no será menor que el máximo de los tres 
valores siguientes : 

* 1/25 de la altura no arriostrada del miro estructural 

* 1/25 del ancho no arriostrado del muro estructural 

* 15 on para alturas máximas de 4,5 m , sienpre que se satisfagan las 
condiciones de resistencia, y en edificios de hasta 2 niveles. Para alturas 
mayores a 4,5 m, amentar en 2,5 am cada 7,5 m. 

* 20 an en maros de sótanos. 
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En el diseño de los micos estructurales , se debe verificar que tos esfuerzos 
transmitidos al suelo de fundación no superen los acJnisibles de caipresión del mismo, ni se 
produzcan asentanientcs diferenciales de inportancia , ni rotaciones de las bases. 


Cuando las pantallas soportan cargas concentradas cano se Indica en la figura 6.5 
b), actuando en una longitud a sobre el borde superior del miro, el mcho efectivo del miro que 
soporta esta carga será el menor de los siguientes valores de L' : 

, , \ a + 4 b 

L (6.2 

[a/2 


s es la distancia entre las rectas de acción de las resultantes de las cargas distribuidas 
actuantes en una longitud reducida a. El ancho L ' se mide en forma concéntri ca con la carga, 
según rectas de acción trazadas a 45° caro nuestra la figura 6.5 b). 

La cuantía geométrica y la distribución de las barras del refuerzo en los miroa , 
deben ser cuidadosamente controlada, no sólo para evitar la fisur ación p r ematura del concreto, 
sino también para incrementar la inherente capacidad de absorción de energía de deformación 
bajo cualquier tipo de carga actuante. 

Las armaduras mínimas en los moros estructurales de concreto armado para soportar 
cargas gravitacionales curplirán con las siguientes especificaciones : 

A)- La cuantía mínima de las armaduras verticales en relación al área total del 
concreto cumplirá una de las siguientes condiciones : 

a) 0.0012 para barras estriadas no mayores que 0 5/8", con una resistencia ceden te 
especificada no menor de 4.200 Kg/cm2. 

b) 0,0015 para las otras barras estriadas. 

c) 0,0012 para las mallas so ldada s de alarbre liso o estriado, con di&netro no mayor de 
16 nm 


B) - La relación mínima del área de la armadura horizontal al área total de concreto 
cumpliré con las siguientes condiciones : 

a) 0,0020 para barras estriadas no mayores a o 5/8“ y con una resistencia ceden te 
especificada de 4.200 Kg/an2. 

b) 0,0025 para otras barras estriadas 

c) 0.0020 para las mallas soldad es de alambre liso o estriado no mayor de 16 nm. 

C) - Los rruros estructurales de más de 15 cm de espesor, excepto los de sótanos, 
tendrán las armaduras en cada dirección dispuestas en dos capas paralelas a los paramentos dpi 
muro en la siguiente forra : 

a) Se colocará una malla exterior que tenga por lo menos la mitad y no más de las dos 
terceras partes de las armaduras que se requieren para cada dirección , con un 
recubrimiento no menor que el indicado en la Tabla 2.2 ni mayor que 1/3 del espesor 
del nuro. 

b ) Se colocará una malla interior que tenga el resto de las armaduras que se requieran 
en cada dirección . con un recubrimiento no menor de 2 cm ni rayor a 1/3 del espesor 
del nuro. 

La separación de las barras o alarbres de airaduras verticales v 

horizontales no será mayor que tres veces el espesor del nuro ni más de 35 an. 
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D) -Laa armaduras verticales no necesitan rodearse con ligaduras en les siguientes 

casos : 

a ) cuando el área de las armaduras verticales es menor o igual al lt de la sección total 
del concreto. 

b) Cuando las armaduras verticales no se requieren coro refuerzo a een pr eaión. 

E) - Además de las armaduras minimas mencionadas, se colocarán no menos de 2 barras de 
5/8" alrededor de todas las aberturas de puertas y ventanas, las cuales se prolongarán más 

allá de sus esquinas lo suficiente para desarrollar el esfuerzo cadente de las barras, pero no 
menos de 60 cm. Ver figura 6.6. 



6.3.- PANTALLAS SOLICITADAS POR CARGAS LATERALES DE VIENTO O SISMO 

Si se teman en cuenta las cargas laterales de viento o sismo actuando aisladamente sobre 
las pantallas, especialmente las de altura considerable, éstas se comportan coro volados 
verticales o vigas en Cantilever empotradas en la base. Ver figura 6.7.- 

v Junt ° al borde donde están aplicadas las cargas laterales se produce tracción, y en el 

uoroe cuesto, compresión. Sin embarga, como las acciones mencionadas pueden carrbiar de sentido, 
se debe prever la posibilidad de inversión de los esfuerzos en forma aleatoria. 

Adicionalmente a las cargas laterales, los muros estructurales soportan laq cargas 
y r corte C10naieS ^ 13 Secc: '' <5ri ^' 2 * P° r 10 cuaJ - ^ solicitación resultante es la flexocampresión 

Debido al limitado espesor de la sección transversal de las pantallas, las fuerzas de 
ccnpresiún debidas a las cargas grav itac icnales y laterales pueden alcana/ir magnitudes 
considerables, por lo cual existe el peligro de pandeo. 


- la9 lo3as , y Placas de entrepiso que conectan las pantallas en 1 
-rentes niveles, actúan cono diafragnas rígidos en su plano, otorgando soporte lateral 


en ios cure 



US 


Figura 6.7.- 



Desplazaniento 

lateral 


a las pantallas, de modo que la luz de pandeo de los muros resulta la altura libre entre 
niveles, es decir la altura de piso. 

61 diseño de los maros de concreto amada debe asegurar en todo memento un 
curport ¿miento dúctil del conjunto, para cualquier tapo de solicitación actuante, evitando 
la tisur ación excesiva o la falla estructural. Según la magnitud de las cargas actuantes, se 
deben distinguir dos casos diferentes : 


CASO 1 : 

cuando el esfuerzo máximo de corpresión calculado a partir de las cargas mayoradas , 
incluyendo las debidas a sismo o viento, y suponiendo la sección cano homogénea y sin tisur at; , 
no supera el valor de 0,2 f^ , el maro se puede calcular caro una colima, distribuyendo el acu- 
co uniformemente en toda la c longitud del miro y respetando la cuantía mínima de 0.0025 Ag. Ver 
la lig. 6.6 b). En este caso, : 


t cu ° 


Pu 
b L 


+ 


Mu 

S 


é 0.2 


(6.3 


t c-u es el esfuerzo limite en compresión del muro, P u es la carga axial mayorada obtenida de las 
cargas gravitocionales correspondientes a las áreas tributarias de la pantalla, y S el iródulo 
resistente de la sección : 

S = b L2/6 (6.4 

En estos casos, la cuantía geométrica máxima no supera por lo general el 1,5%. 


CASO 11 i 

Cua n do no Be crupié la ec. 6.3, los moros necesitan de un refuerzo adicional, 
consistente en núcleos laterales en los extremos, simétricamente dispuestos, formados por una 
concentración de barras o una malla electrosoldada, con una cuantía mínima de 0,0028 bL, de 
modo de asegurar un conportaniento dúctil del miro. Ver la figura 6.8. 


En zona sísmica de baja intensidad, se usa generalmente la caja de malla, pero si las 
solicitaciones son de considerable magnitud, se deben colocar fas barras de acero necesarias, 
debidamente confinadas. 



Figura 6.8.- 
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Los núcleos laterales de refuerzo se extienden ixia longitul da 0,2 L medida d es de 
les extremos de los moros , exno se indica en la figura 6.B. Si la flexión debida a las cargas 
laterales es importante , y el número de barras necesarias no cabe en loe núcleos laterales , se 
aumenta en esta zona el espesor del muro, según se muestra en la figura 6.9, de Bafer.l Sección 
C 18.5.2. la cuantía en los núcleos confinados puede elevarse hasta el 0,0075 b L. En estos ca- 
sos la cuantía total de la sección tiene un limite práctico del 1,65% de Ag. 



En la parte central del rruro, de longitud 0,6 L, se dispone el acero mínimo, tan- 
to horizontal cono vertical : 

Ag— 0,0025 b 0.6 L = 0,0015 b L (6>5 

en dos capas, junto a antoos bordes del moro, simétricamente colocadas. 

lomando en consideración la armadura en flexión del miro, la altura útil resulta de d » 0,9 L. 
Conocida la carga axial limite P u , el punto de falla balanceada y el momento Mq en flexión pura, 
es posible trazar los diagramas de interacción ai flexocm pre s ión de loe muros/ en forma simi- 
lar a los de las colunias de la Sección 5.2. 

Según la disposición de las normas, la s ep aración de las barras en cada dirección 
no será superior en ningún caso a los 35 cm, ccn excepción de las secciones que deben ser 
confinados, en cuyo caso la separación no excederá de los 25 cm. Adicionalmente, la armadura 
necesaria para resistir la fuerza cortante se dispondrá uniformemente a lo largo de la sección. 


6.4.- DISPOSICIONES PARA RESISTIR LOS ESFUERZOS CORTANTES EN LAS PANTALLAS 

El diseño para corte horizontal en el plano del muro debe tonar en cuenta las 
siguientes consideraciones : 

Vu = 0 V n = 0 (V c 4. V 8 ) (6.6 

La resistmeia a corte V n que actúa en cualquier sección horizontal del miro no se temará mayor a: 

V n é 2.7 bd (6.7 

Además, según la ec . 18.8 de Kef. 1 : 

V n = Ag ( 0.5 v/fj + p a fy , z 2,5A g V r f¿ (6.8 

donde : Ag = b L P a = Aga / Ag 

y Ag a es la proyección sobre Ag del área total de armaduras verticales que atraviesa el plano que 
contiene a Ag. 
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En la dirección ortogonal al refuerzo p a vertical, se dispondrá una armadura hori- 
zontal cuya cuantía ° n no será interior a p a . 

Cuando en la estructura hay in conjunto de nunn situados en el miaño plano, la 
tuerza cortante nominal para el conjunto no excederá el valor : 

v n é 2 l Ag v/F (6.9 

Para el diserto de tuerzas cortantes horizontales en el plano del miro estructural, se temará : 

d = 0,8 L (6.10 

Cuando se haya determinado por análisis de ccnpatibilidad de deformaciones el punto de 
aplicación de la resultante de las armaduras trace icnadas , ee puede usar un mayor valor de d, 
igual a la distancia desde la fibra imprimida hasta el punto de aplicación de dicha 
resultante. 


La resistencia a corte V c para muros serré t idos a fuerzas axiales de compresión no 
se tunará mayor que : 

V c = 0,53 (6.11 

La resistencia a corte V c asignada al concreto puede calcularse temando el menor de los valores 
obtenidos por las siguientes ecuaciones : 

V c = 0,08 n ÍT' bd + Pu (6.12 

*" 4 L 


I 16 v/f 7 + l (0.33\/f¿ ♦ 0,2 P u /L b ) 
C + «u/Vu - W2 


b d 


(6.13 


Cuando el té mino : 

Mu/V u - L/2 

resulte negativo, no se aplicará la ecuación 6.13. Las secciones ccnpraxlldaa aitre la base del 
nuro estructural y otra situada a una distancia L/2 o la mitad de la altura del muro, la que 
sea menor, pueden disertarse con el miaro V c que corresponde a la sección asi seleccionada. 

Cuando se cunple que la fuerza cortante rrayorada : V u < <& V c /2 

las armaduras se colocarán de acuerdo ccn laa Secciones 6.2 y 6.3, o con las especificaciones 
que se dan a continuación. Pero si : 

V u >0 V./2 


se proveerán armaduras horizontales de corte de modo que satisfagan la ecuación 6.6, donde la 
resistencia V s se calculará por la expresión : 


Ay fy d 
s 2 


(6.14 


Av es el área de las armaduras horizontales de corte dentro de la distancia Sj y d = 0,8L. 

La relación ° n del área de las armaduras horizontales de corte y el ¿rea de la sección vertical 
total del concreto, no será menor a 0,0025. 


La separación de las armaduras horizontales de corte S 2 no excederá ninguno de los siguientes va- 
lores : 

s 2 ¿ 


L/S 
3 b 
35 cm 


(6.Í5 



na 


laibién se deben proveer armaduras verticales de corte. La relación A, de estas a 

respecto ai área de la sección horizontal del concreto será : ^ mmoduxas con - 


p n * 0.0025 + 0.5 (2.5 - - ) ( ^ - 0.0025) * 0.0025 


( 6.16 


ser . ™y° r <9# la correspondiente a las armaduras horizontales de corte 
requeridas . La separación vertical sj. de las armaduras verticales de corte 

de los siguientes valores : «arce no exceoera riln^mo- 


si 


L/3 
3 b 
35 on 


(6.17 


EJEMPL O 6.1.- DISEÑO DE MURO ESTRUCTURAL 

las sigui^tss SSÍ ? PSntaUa de "™*> *> "" edificio de 15 pisos, que recibe 

Cargas gravitacionales por planta : (mayoradas) 

P u = 160 t 

Máxima cargo triangular de simo : (mayorada) 

Qu = 12 t/m 

El espesor del miro se adepta : b - 40 on 
En el nivel inferior resulta s 
Carga grovitacional total : 

P u = 160 x 15 = 2.400 t 



Momento flector máximo : 


Mu 


<Ju h" 


8.100 tm 


b L 


Se verifica la resistencia del nuro : 
6 


b L2 


2.400 x lp3 + 6 x 8-100 x lp5 


40 x 1.000 40 x 1.0002 


. ’ . se deben colocar núcleos laterales 
La máxima carga axial nominal en compresión pura resulta : 

Po - 0.85 f¿ (Ag _ + f A 


= 60 +121, 5 =>181,5 >0,2f¿» 56 Kg/cm2 


RJNTO A 


y sa 


Aceptando que se coloca una cuantía de ~ 0.0074 bL resulta : 

P G = 0,85 x 280 (40.000 - 296 ) + 4.200 x 296 =10.693 t 
y la carga limite axial de diserto es : 


Agg = 296 cm2 


{SP 0 = 0,7 x 10. 693 = 7.485 t 
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Según lo norma UBC se debe verificar que la carga de diserto P u rw supere el valor de : 

P u 4 0,35 P 0 

de modo de definir el limite de la carga axial de diserto más allá del n»«i el muro se con s ider a 
que no es resistente para soportar cargas laterales. En este caso : 

P u - 2 .400 t < 0,35 P 0 = 0,35 xlU 093t -3.742 t 
Hor lo tanto, el rturo es apto para soportar cargas laterales. 

Se canienza por armar el moro con cuantía minino, y se traza el día grana de intexac 
cien correspondiente. En los núcleos laterales : 

As = 0,0028 b L = 0,0028 x 40 x 1.000 = 112 on2 , 23 0 1* 

que se distribuyen en una longitud de 0,2 L = 2 m. Resulta una separación de 20 on entre barras 
verticales, coro se muestra en el detalle. En el centro del muro, en una longitud de 0,6 L = 6 
m, se distribuye el acero mínimo : 

Ag 2 = 0,0015 b L - 60 an2 *sa 3 294.18 cm2 

Asa 

.". Resultan 24 0 1 / 2 " en cada cara, con separación de 25 cm P a =■ = 0.0074 

b L 



PUNTO B 


Total 48 0 1/2" 


El jxnto correspondiente a la falla b alan c e ada que corbona la flexión y la carga axial .para el 
cual se alcanzan siirultánearente loe valores de la máxima deformación en el concreto y la 
cedencia en tracción del acero se obtiene según se indica en la figura. 


e 

y 




Se considera acero elastoplástico . 
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Los criterios a seguir pora obtener los valorea de las resultantes y son - 
los miemos que los aplicados en los diagramas de interacción de col' «roas de lo Sección 5.2 y 
ejerrplo 5.3. 

En este caso, 

G y - f y / Es - 4.200/ 2,1 x 10 6 - 0.002 . 0 ,003 


a = 0,85 c = 507.45 cm C^. • 0,85 b a -4.831 t 

Se obtienen a continuación los esfuerzos en las barras, ftar ej arpio, pora hallar 


la fuerza Tj_: 


f x = 4.200 Kg/cm2 


Ti - 4.200 x 3 x 5,07 - 63.882 Kg 


y la fuerza de compresión C 46 . 


e 46 =0.003 x 592/597 = 0,00297 > 0,002 


f46 3 f y C 46 =■ 63.882 Kg 


Resultan los siguientes valores de las fuerzas de tracción y ccmpresión para la falla balanceada: 

l T u = 388.656 Kg ?b - 5.017.45 t 

Cc-íq,- 4.831 + 575.106 - 5.406.106 Kg ^ . j. 5u>21 t 

V torrando irementos con respecto al baricentro de la sección : 0 =0,7 

l ^ = 20.362,3 tm 0 = 0.9 x 20.362,3 = 18.326 tm 

PUNTO C 

Corresponde al punto de flexión pura. Se da al eje neutro la profundidad : c => 0,76 m 
Resulta : 

l T u « 616 t ♦ l - 616 t 


l T u « 616 t 

í P u = 0 l 6.551 tm 


0 My = 5.896 tm 


PUNTO D 

Es el punto de tracción pura, a carga de las barras verticales de acero : 


0 P fc = 0,9 x 294,18 x 4.200 - 1.112 t 



a = 0,646 m 
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Los valores obtenidos permiten dibujar el diagrama de interacción indicado a continuación. 



Poro predi serio de pantallas, conocida la fuerza axial mayorada P u y el memento mayorado 
^ luego de comprobar que no se cunple la.ee. 6.3, es usual definir la cuantía de acero nece- 
sario en los núcleos laterales, utilizando los diagramas de interacción de la figura 6.10. 

En estos cosos, se desprecia la colaboración a flexión del acero del centro del muro, y 
sólo se tana en consideración el acero en los núcleos extremos. En el resto de la sección sólo 
se coloca el acero mínimo especificado. Se evita de esta manera el trazado del diagrama de 
interacción, coro el obtenido en el presente ejemplo. Leo resultados, sin embargo, no son tan 
exactos. 


con : 


Para el muro en estudio, usando estos criterios, en la figura 6.10 a) y para g-0,8. 


2.400.000 


f ¿ b L 280 x 40 x 1.000 
Mu 8.100 x IOS 


b L 2 280 x 40 x 1.000 2 


0,214 


0,0 72 


ce lee en el diagrama : p^ m «j 0 por lo cual ce usa cuantía mínima. 


VERIFICACION A FUERZAS CORTANTES 


El corte máximo co r re sp onde a la planta baja y vale : V u =270 t. Se debe cumplir 
la eC. 6.6 : 



v n » * < v c - V 8 > 

para 0 

= 0,85 

Resulta : 

{para d - 8m) 

v u = 270 t < v n = 2 

.7 

b d = 2.7 V 280 

De ec. 6.12 : 

V- = 0,53 \J~t' b d 

- 204 t 

Controla 

y 6.13 : r 

c 




v c - 


(0,16 \Z~280 ) + 1-000 (0.33 V58Ó ♦ 0,2 x 2.400 x 10 3 / 1.000 x 40) 

8.100 x 10 5 / 270 X 10 3 - 1.000/2 


+ 


x 40 x 800 = 
310 t 
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b) i 280 Kg/on2 t y » 3.500 Kg/on2 
g = 0,8 


c) i 280 Kg/an2 f y - 2.800 Kg/cm2 
g - 0.8 



Colocar pt/2 en coda nicleo extraño del miembro 


g = 0,8 

d) = 350 Kg/on2 


Figura 6.10.- 
f y = 4.200 Kg/cm2 


( Ref. 23 ) 

e) £¿- 


g 

350 Kg/cm2 


0,8 

fy = 3.500 Kg/an2 
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6-5-~ DINTELES DE MUROS ACOPLADOS 

Loa nuroa con vanos alineados se designan muros acoplados , y su diserto se 
analiza en detalle en la Ref. 10. Los dinteles son por lo general vigas mTtwi y peraltadas, 
que transmiten de un muro a otro fuerzas axiales y cortantes, deformándose princdpalnsnte por 
flexión y corte. Ver la figura 6.11. 



Cuando estos dinteles presentan una luz libre menor que 
cuatro veces su altura útil, y la fuerza cortante de 
diserto v u sea : 

v u > 1.1 \T¿1 

se debe disponer de una armadura especial diagonal para 
resistir la totalidad del corte. 

El área de refuerzo en cada una de las diagonales - 
cumplirá : 

» V u / 2 f« sen a (6.18 


donde 


v u es la fuerza cortante de diserto en los extreme del 
dintel. 

fy es la resistencia ceden te especificada de la armadura 
diagonal 

a es el ángulo de inclinación de la armadura diagonal 
con respecto al eje longitudinal del miembro. 

En el cálculo de la resistencia a flexión del miembro, se tomará en cuenta la contribución de la 
armadura diaconal canprimida. La armadura del dintel se colocará simétriconente a todo lo largo 
de cada una de las diagonales, debidamente arriostrada para evitar el pandeo de borras. 
Estos estribos tendrán una separación máxima igual a 6 veces el diáretro de la barra 
longitudinal. Ver la figura 6.12. O bien oe colocan zunchos, con igual paso. o renor. 


Figura 6.11.- Dintel^en muros 


acopl 



Las es la longitud de anclaje de 
las barras sin gancho 


a) Fuerzas en los dinteles de acopla- b) Detalle de la armadura diagonal 

miento 

Figura 6.12.- 

La longitud de anclaje de la armadura diagonal será : 

Lah - 0.15 f y db /\f7' 

para barras con gando standard de 90°. c 


(6.19 


Para controlar la fisuración en régimen de servicio y prevenir el dio loe ¿míen to de lao 
partículas de concreto luego de un sismo severo, se debe colocar en el alma del dintel un 
refuerzo neminal formado por estribos y barras horizontales. 
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EJEMPLO 6.2.- DISEfíO DE DINTEL DE MURO ACOPLADO 


Disertar la armadura del dintel del muro acoplado de la figura, para las 
siguientes solicitaciones mayoradas : 


Ver Ref. 10 para obtener los cortes de 
diserto. 



V u - 35 t Mu - V u a/2 - 35 tm 

a = 2 m h ■ 0,8 m ■ 0,3 

- 250 Kg/an2 f y - 4.200 Kg/cm2 

V u 35.000 . _ 

v u * - 18,3 Kg/cm2 

d b„ d 0,85 x 30 x 75 

18,3 >1.1 / f ¿ - 17,4 Kg/on2 

Por lo tanto se debe colocar acero diagonal de refuer 
zo en el dintel. 


=> V u / 2 f v sen a 


Para d 1 » 5 on 


a = 2 m 


d f y j u d 


35 x 10 5 

0,9 x 4.200 xO,94 x 75 


tga ={80 - 2 d* ) /200 = 0.35 .'. a = 19,3 o 

= 35.000 / 2 x 4.200 sen 19,3° = 12.6 an2 
De Tabla 1.2 : Colocar 5 d 3/4" con dt, = 1,9 un2 
sep - 6 dj-, = 11,4 ero 

Se colocan zunchos de 01/4" con paso de 5 cid 
L ongitud de anclaje : 

Lah " 0.15 fy d^ / \/"f¿ „ 76 cm 

Verificación de la resistencia de la viga 

U - — = 35 - 1Q5 <r 0,083 

f¿ t^d 2 250 x 30 x 75 2 

De la labia 2.1 se lee : j u = 0,94 

w = 0,09 < 0,18 Qarrecto 


Resulta - 13,13 on2 2 d 1* ♦ 1 d 7/8* Coro armadura de pararento se colocan 

3 d 3/8"en cada cara de la viga 

Los estribos son de d 3/8" cada 15 an 


/ L ah- 


2d i"+ id?/8' 


d'= 5 an 


_h=|0.8 m 

C u 


303/8' 


•2dl" + ld7/8" 


a = 2m- 


5 d3/4"en ! 

cada diagonal 


Zuncho dl/4" 
Estribos — * c/5 cm 

03/8 "c/ 15 oti 


Detalle de la armadura del dintel de 
los muros acoplados 
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6.5.- ARMADO DE MUROS CON ALAS 

En el de muros con alas (Ver Rcf. 10) las zanas de intersección pueden 

resultar con elevadas concentraciones de esfuerzos de ccnp res ión dependiendo del sentido de 
acci^i de las cargos de síeito. por lo cual es necesario proceder a un armado de tallado de las 
miaros, ccmo nuestra la finirá 6.13. 



El armado indica el detalle de las # barras verticales y el conf inam iento 
necesario de loa núcleos extremos y la unión con otros ruaros, utilizando ligaduras cerradas de 
estrecha separación o zunchos de paso minino, se^in es ti pulan las normas. 

Para formar estos núcleos se deben utilizar como mínimo 4 barras de d 3/8* en 
los extraños del muro (verticales formando un rectángulo) y ajustar en ellas las ligaduras 
cerradas. 

CXjando existe concentración de esfuerzos, y en todas las zonas conde se 
alcanza la deformación de ^ = 0,003 se colocará el acero adicional y las ligaduras cerradas - 
cuTTplementarias. larbién se dará especial atención al anclaje de las losas y placas de 
entrepiso en los muros de concreto armado, como se ve en la figura 6.14. 
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Diseño de Tanques de Agua 


7.1.- FLEXOTRACCION EN MIEMBROS DE CONCRETO ARMADO 


La flexotracción no es una solicitación muy común en las estructuras de 
concreto mirado. Sin eitarga, se produce en ciertos casos de vigas de rice tro de f iridaciones 
que soportan muros de nwiposteria. y en depósitos de agua o H guifVy? en general. 

El análisis exacto de la flexotracción se realiza mediante el trazado de los 
coiropondientes diagranas de interacción, para los cuales eo posible aceptar que el concreto es 
capaz de resistir tracciones de ira^iitud f ct * 0,1 f¿ 

Dependiendo de la ubicación del mierbro solicitado a flexotracción, se acepta 
•la colaboración dei concreto en la resistencia a las cargas urpuestas. Esto ocurre en ambientes 
secos y protegidos, y en general en miembros secundarios, donde la fisuracióo no controla el 
diserto. 


En otros casos, por ejemplo en ambientes agresivos o en contacto con suelos 
húmedos, no se acepta la colaboración del- concreto en la resistencia a tracción. T ai po co se 
permite en estanques o depósitos de líquidos enterrados o sobre elevados. 

Una vez que el concreto se agrieta con deformaciones del orden de 0,0001, la 
tracción impuesta es resistida únicamente por el acero del refuerzo. Es recorendable en todos 
los casos imponer en el diseño un esfuerzo resistente bajo para el acero, de nodo de limitar 
al máximo la fisuración. Este esfuerzo no debe superar en el cálculo el valor de f v - 2.800 Kg/ en? 
por lo cual no es ventajoso el uso de aceros de alta resistencia. 1 


. 7.2.- DEPOSITOS DE AGUA, ESTANQUES Y CISTERNAS 

Ira depósitos de ac^ia o líquidos en general, se construyen de forma 
cilindrica o prismática, y pueden ser : 

* Estanques sobre elevados apoyados en muros o columaa 

* Depósitos apoyados directamente sobre el terreno 

* Cisternas o depósitos enterrados 


Nivel del agua 
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La figura 7.1 a) nuestra un tanque de agua cilindrico sobre elevado, apoyado 
sobre uno estructura metálica de reticulado y el esquena b, un depósito rectangular. Además de 
estas toemos, los tanques sobre elevados en general pueden ser fungiformes, esféricos o 
presentar la forma de una gota de agua. 

Una manera sencilla pero práctica de asumir en el prediaeto el peso de wi 
depósito de agía, incluyendo la estructura de concreto armado, es suponer un Deso total del 
doble del volumen del liquido contenido. 

En zona sianica, los depósitos elevados apoyados en estructuras metálicas 
deben ser cuidadosamente disertados ya que constituyen un sistema de gran masa que pi-V» 
oscilar y sufrir efectos torsicnales bajo la excitación inpuesta. En el caso de 
soportados por una única columna central, su periodo y frecuencia propios corresponcten a loe 
de un péndulo invertido. 

En depósitos sobre elevados las paredes se disertan únicamente para el peso 
propio del tanque y el empuje del liquido sobre las paredes. La losa del fondo debe resistir 
todo el peso del liquido contenido. El cimiento de los tanques sobre elevados se dicerta en la 
forma usual descrita en el Capítulo 0. piara suelos con suficiente resistencia o utilizando 
pilotes si el suelo es débil o compresible. 

^ todos los casos se debe minimizar la magiitud de los asentamientos 
diferenciales producidos, eligiendo para la fundación de los depósitos, suelos firrreo y 
consistentes. En caso necesario, se debe proceder a mejorar las condiciones del terreno, coro 
se detalla en la Referencia 6. Cuando se trata de suelos arcillosos firmes, puede aceptarse un 
asentamiento uniforme de pequeña magnitud, temando la precaución de proveer de adecuadas 
conexiones flexibles a las tuberías de llenado y desagüe del depósito, para evitar rfa fry? a las 
instalaciones. 


P concreto a usar en los depósitos de agía en general debe ser de buena 

calidad y adecuada dosificación, con una resistencia mínima a la ocnpresión de f 1 « 200 Kg/am2- 

y una relación máxima de agua en peso (con agregados de peso normal) de : c 

aguo ¿ °»5 para espesores de paredes ¿ 20 cm 

cemento 0,45 * - - <20 an 

Para evitar la excesiva fisur ación, el concreto d ebe carpactarse y someterlo a 
un esmerado curado. Pora ello, luego de franjado, se debe aflojar el encofrado de las paredes, 
de modo que un flujo continuo de agía humedezca abundantemente la superficie fresca del 
concreto durante los siete primeros dias y luego se puede continuar con un curado de 
mono ranas . 

Para me j° rar la impermeabilidad , las paredes interiores de los depósitos se 
recubren finalmente con un revoque de cemento. En las juntas constructivas, entre sucesivos 
vaciados de concreto, se dejarán las barras de continuidad necesarias, de modo de lograr un 
conjunto monolítico, prestando especial atención a la estanqueidad de las juntas. 

En las losas y paredes de los depósitos de agua o líquidos en general, la 
armadura mínima por retracción y temperatura junto al borde carprimido no debe ser inferior al 
ya que cuantías menores resultan ineficaces para limitar la fisuración. Adenás, las 
armaduras deben disertarse con gran dispersión de barras delgadas, evitando las barras gruesas 
de área equivalente, ya que el crecimiento de las fisuras depende, en gran parte directamente 
del espaciamiento entre las barras. 

El máximo esfuerzo a utilizar en el diserto de La armadura de los tanques de 
agua es de f y = 2.600 Kg/cm2 con una cuantía mecánica : 


" =p f y ' f c - o*i8 

de rrodo de obtener un diserto dúctil. Además, el espesor de las paredes debe ser algo mayor que 
el obtenido mediante los criterios convencionales para el diserto de estructuras de concreto 
armado. Se acepta por lo general la siguiente relación : 
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L 


Espesor de la pared 
Luz 


1 


4 1/12 pora losas en Cantilever 

* 1/16 para losas apoyadas en bu 
con tai no 


En ningún caso el espesor total de las paredes de los depósitos de agua debe ser Inferior a 25 
an. respetando un recubrimiento mínimo de las barras de 7 en en depósitos enterrados y de 5 an 
o la intemperie, para evitar la fisuración y consecuente corrosión de la armadura resistente. 


7.3.- TANQUES DE AGUA RECTANGULARES 

Generalmente para lee tanques de agua de limitado volumen se prefieren los 
depósitos cilindrica de concreto prefabricado o de acero, por ser más económicos, ya que los 
primeros resultan de menor espesor y cuantía de acero en relación a loe rectangulares. Ver eion 
pío 7.2. - 

Pero cuando el volumen de acjoa se incrementa, cerro por ejemplo los tanques de 
agua de reserva sobre elevados o subterráneos de grandes edificios, se emplea la forma 
rectangular. El caso más sencillo de depósito es el rectangular simple, con cuatro paredes 
verticales, una losa de fondo y otra de tapa, cono el que muestra la figura 7.2, apoyado 
directamente sobre el terreno. 

Los empajes internos son los debidos al agua contenida, cuno se indica en el 
esquem b) de la figura, según una distribución interna triangular , con el máximo en la base 
de 1.000 H (en Kg/m2)y una resultante del arpuje : 

e.-ísselsL 


Las paredes de los depósitos de agua se analizan según las diferentes 
configuraciones de sus apoyos perimetraies y sus dimensiones. Para relaciones : . 


0.5 ¿ ¿ 2 


(7.2 


las paredes se suponen empotradas en la base inferior y en paredes laterales, con su borde 
superior libre, ccmo en el caso a) de la figura 7.3. 


r Nivel del agua 




bj 


/3 



130 


El análisis de las paredes laterales se lleva s calo utilizado las Tablao 

continuación (Tiroehenku. Reí. 18). donde se obtienen los valor» de las fuerzas de corte, lo* 
nuwntos f lee tora y las deflexiones en 5 juntos críticos ds cada panel. se*3n las relaciona 
li,e y la iru^Utud de la car^ triangular aplicada. 

as las placas y la 


De esta «enera 
cuontla y distribución de 


puede determinar el 

de acero. Ver ejsiplo 7.1 


Cuento las relaciones H/B no cteplen las aondicícnss dadas en 6.2. las 
franjas mitariao verticales de las paredes se ax*Qrtan losas en 
la figura 7.3) ervotnrias en la base del estanque. Por el contrario, si en el prtwtw > 
rior de las parajes se coloca una viga de corma, el gao s egraf l ea mtí. 
placa de la pared se puede analizar mediante el caso 5 del Mttodo de itera» 
apotrada en el borde inferior y en los laterales, y sin^lements poyada en el borde s^erior. 

Este Taco tantoién co r responde al de un depósito dende las placas se 
construyen con continuidad entre las paredes y la losa de la tapa del estanque. Les casos c) y 
d) co rre s p onden a otras configuraciones posibles que se teman en cuenta en el análisis, pora 
diferentes relacione:; de los lados de las placas de las paredes. 

En los depósitos multicelulares , adenás. (Ver finirá 7.5) se puede 
presentar una culminación de los casca mencionados para las paredes interiores y externas, y 
cada una de ellas debe disertarse independientemente para la más desfavorable cuito inación de 
los empujes resultantes. 

Por otra parte , las paredes de los depósitos, además de los encujes del 
liquido contenido y del suelo circundante, en el caso de cisternas, deben reolsit lr l as fuerzas 
axiales de corp cesión vertical producida por la tapa del tanque. las sobrecargas “3“ Y 
accidentales que se aplican cobre ellas y todas las demás solicitaciones, asi cora las fuerzas 


0,6 

0,7 

0,0 

0,9 

1.0 

1,25 

1.5 


TABLA 7. i-- 

DEFLEXIONES, MOMENTOS ELECTORES t HEACCI0NES EN UNA PUCA 

.. . , ,n.r n* in ruar . A TOTAHfitlLAR 


CON TRES BORDES EMPOTRADOS 



0,00069 

0,00069 

0,00068 

0,00067 

0,00065 

0,00056 

0,00042 


0,0089 

0,0093 

0,0096 

0,0096 

0,0095 

0,0085 

0,0065 


0,00044 

0,00058 

0,00072 

0,00085 

0,00097 

0,00121 

0,00138 


0,0060 

0,0080 

0,0100 

0,0118 

0,0135 

0,0169 

0,0191 


0,0062 

0,0074 

0,0083 

0,0090 

0,0094 

0,0092 

0,0075 


-0,0179 

-0,0172 

-0,0164 

-0,0156 

-0,0146 

-9,0119 


0,093 

0,081 

0,069 

0,057 

0,045 

0,013 


-0,0087 -0,006 - 


0,0131 

0,0170 

0,0206 

0,0239 

0,0269 

0,0327 

0,0364 


0,136 

0,158 

0,177 

0,194 

0,209 

0,234 

0,245 


-0,0242 

-0,0264 

-0,0278 

-0,0290 

-0,0299 

-0,0306 

-0,0291 


0,240 

0,262 

0,275 

0,286 

0,295 

0,309 

0.3H 


Deflexiones 

Momentos f lectores : 




M x = 0 q L 

H y = B’q L 2 


D = E I 

li = 1 /6 


Reacciones : V = y q L 

H/B se conoce como relación de aspecto de las placas. 
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ax talen (Je tracción o compresión horizontal debidas a los empujes sobre las paredes ubicadas perpen- 
dlcularmente. En consecuencia, caria placa de pared estará sometida a flexión en la dirección normal 
a su plano y a solicitaciones biaxiales en su plano. 

En la generalidad de los casos, sin embargo, las compresiones verticales y horizontales 
resultan de limitada magnitud y se las puede despreciar, con excepción de las depósitos de paredes 
muy esbeltas, con U > '«,8 m y una fuerte sobrecarga aplicada sobre la tapa. En estos casos, se debe 
dL señar las paredes a flexo-compreslón y verificar la posibilidad de pandeo. 



Placa con el borde superior 
libre 


Caso 


Apoyo en viga de corona 



Caso d) 
B > 21! 


Apoyo en viga de corona 



Losa empotrada y apoyada en bordes opuestos 


Figura 7.3.- 



Caso a) 

Losa empotrada en bordes 
opuestos 



Para soportar las solicitaciones axiales de tracción horizontal en las paredes, se 


distribuirá un acero horizontal : 


*sh = * a P rincl P al/3 


(7.3 


El acero principal es el que se distribuye vertlcalmente Junto al borde traccionado para el mayor em- 
puje lateral de agua o suelo. Para el empuje Interno del agua del depósito, el acero vertical se dis- 
pone Junto al paramento Interno si la pared 3e supone apoyada coa» en el caso blque indica la figura 
7.3, e3 decir en volado, empotrada en la base, para relaciones de B > 2H. Para otras relaciones de 
Los lados, o cuando hay viga de corona, el acero debe colocarse siempre en el borde traccionado de 
acuerdo al diagrama de momentos f lectores correspondiente, o a la elástica de deformación que se ha 
dibujado en cada caso en la figura 7.3. Igual razonamiento se aplica cuando actúa el empuje exterior 
debido al suelo que rodea el depósito y al nivel freático, y colocando para este caso la armadura re- 
sistente Junto al borde opuesto con relación al caso anterior. Ver Referencia 6. Se debe :recordar- 


slempre la relación t 

A , = 0.0065 b d 

s min 


(7-4 


correspondiente al acero necesario por retracción y temperatura para depósitos de líquidos en general 
y respetando la condición de máxima dispersión de las barras para evitar la flsuraclón de las paredes 
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Con r® 3 pecto a la placa de Tordo, su Toma de apoyo determina el estado de solicita- 
ción a qu«* está sometida. Cuando el Tordo no está en contacto directo con el suelo, por ejemplo en 
los d-pósltos sobreelevados, la losa de Tordo apoya sobre las paredes perlmetrales que actúan ccmovi- 
„ a de aran a Hura. entre las columnas que sostienen el depósito. En este caso la losa de Tordo debe 
resistir su peso propio y La carga total del agua contenida . Se la supone empotrada en todo su con- 
tomo en las paredes laterales o Internas del estanque. Según la relación de sus lados se la diseña 
como pLaca, trabajando ortogonalmente en dos direcciones, o coceo losa, en forma unidireccional, si la 
relación de sus lados cumple con la condición dada en la figura . • • 

B 


■A 



Losa 


< x < , 

0,-5 = — 5 — = 2 



Figura 7.4.- 


Losas de fondo de depósitos de agua 


En el caso en que el depósito descansa directamente sobre suelo resistente, la placa 

corte ni flexión en la placa de fondo. 


Distribución unifoone de 
presiones en el suelo al . 
suponer rígida lo placa de 
fondo 



Para verificar 
esfuerzos en el 
suelo 


liiiíiiiílilliiillliiliiliiill 


°nax B B 



Planta del depósito múltiple 


P 1 corresponde a la totalidad de 
las cargas fuera y dentro del de- 
pósito lleno 



■p — - ‘ r.- 

■ ■ T, 

^7 

— 





*2? 

C 


h 




3 


b) Recintos multicelulares 


Figura 7.5.- 
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La losa de tapa se diserta coto s implaren te apoyada en todo bu contorno, sobre 
las paredes pe rime troles . Esta losa soporta su peso propio y las cargas permanentes y 
accidentales aplicadas sore ella. En depósitoo enterrados, asiminro, debe considerarse la 
posibilidad de que camión es u otros equipos pesados puedan desplazarse en el lugar. 

Por último, en loe grandes depósitos de planta rectangular, se disponen 
tabiques o paredes intermedias de concreto aerado. Con ello la cisterna queda subdividida en 
recintos multicelulares conectados entre ai mediante Tan correspondientes llaves esclusas. 
Ver la figura 7.5 b) 

Estas paredes se disertan para la presión interna del agua, dependiendo del 
criterio operacional del depósito y sirven de apoyo a la losa de tapa. Tras 
pe rime troles se disertan según la teoría expuesta en el caso del depósito rectangular simple 
de la figura 7.2. La figura 7.6 nuestra un esquena de un posible armado de paredes de loo 
depósitos. 



Figura 7.6.- 

tos grandes depósitos de reserva de agua pueden tener también dos o más 
niveles, coro se indica en la figura 7.7, correspondiente a una planta de tratamiento de 
agua. En estos casos se disertan las losas de piso para él caso más desfavorable de las cargas, 
considerando asimiano la posibilidad da que actúen sobrecargas móviles de penyip aq r mw forH al es 
o equipos de trabajo en los caí partimentos temporalmente vacíos . Si es necesario instalar 
barbas de gran capacidad, el diserto del dep ósito debe respetar las normas correspondientes al 
caso de estructuras y fundaciones bajo solicitaciones dinámicas, dadan en la Ref. 6, de rato 
de minimizar el efecto que las vibraciones pueden producir en las cisternas. 

En otros casos, los depósitos con plantas de grandes dimensiones no tienen 
paredes intermedias de concreto armado que los subdividan, por lo cual la losa de tapa debe 
descansar sobre columnas aisladas intermedias, ceno entrepisos sin vigas, o bien colimas 
conectadas ortogonalmente mediante vigas de tedio, con lo cual se logra asimismo dar mayor 
rigidez de conjunto al sis tara estructural. Pora el diserto de depósitoo enterrados y cisternas 
consultar la Ref. 6. 


E3 mmm Sobrecarga 


Empuje del 
suelo 



Z Nivel del agua 


Empuje del 
agua 


Figura 7.7.- 


agua 


agua 



Sobrecarga 

I 1 1 1 1 1 1 1 - 


-i V 


1 -A 


[•• -K — 

1 V 
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EJEMPLO 7.1.- DISEffcl DE TANQUE RECTANGULAR SOBRE ELEVADO 


Diseñar el tanque de agua de la figura, con capacidad de 75 m3, para 
las siguientes calidades de materiales : 

- 210 Kg/cm2 f y - 2.400 Kg/on2 

El depósito tiene dos conpertimentoa conectados mediante llaves esclusas y está soportado 
por seis colunnas arriostradas en ambas direcciones de modo de dar mayor estabilidad al 
conjunto frente a las cargas laterales. Cada uno de las paredes del tanque señalizaré caro 
placa pora las cargas normales a su plano, y cano viga alta, pro las cargas actuando en su 
plano. La losa de tapa se supone simplemente apoyada en el contorno. 

El espesor de las paredes se fija para la placa de mayor dimensión : 



h = 400/16 = 25 an d = 20 cm 
recubrimiento r = 5 an 



Está empotrada en la placa de fondo y en la dos laterales. El borde cuperior ec libre 
Por lo tanto, de lo Tabla 7.1 se obtiene : 
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Placa de la r>?red AB (Idan BC.DE y £F) 

Las ccndic iones de apoyo son similares a las de la placa AD. En este <-*■«» ; 

H/B • 1 8* - -0.0299 

Myy - -0.0299 x 4.480 x 3.2 2 - 1>37 2 

H . 3 . 2m Se verifica la altura útil y el corte en fauna análoga al <■»« 
. anterior, y la placa cunple. 



Placa de fondo {ABEE iden ECEF) 


Esta placa está empotrada en todo su contorno, por lo cual para resolverla se aplicará el 
Método de Marcus de la Sección 3.3. (Caso 6). Se acune que el espesor de esta placa es de h » 30 an 
ten d * 25 cu y un recubrimiento r - 5 an. 

Cargas sobre la placa : 

Agua - 3,2 x 1.000 Kg/m3 - 3.200 Kg/m2 
Peso propio de la placa : 0,3 x 2.500 - 750 Kg/m2 

Qu » 1.4 x (3.200 ♦ 750) - 5.530 Kg/m2 
De la Tabla 3.3 : 



Ey a 4 IT. 


A - By/B* > 1,25 


0,0258 


8 « 0,0106 
0.709 


R x » 3.921 x 3.2/2 » 6.274 Kg/m 
Fy •- 1.609 x 2 » 3.218 Kg/m 


<J* - 5.530 x 0,709 - 3.921 Kg/m 
qy - 5.530 x 0.291 - 1.609 * 

M¡jx* 0,0258 x 5.530 x 3.2 2 . 1.461 Kgn/fti 
Mjy- 0.0106 x 5.530 x 4 2 - 928 KgnM 


M üx " 3x x 3,2 2 /12 ■ 3.346 Kgn/m 
M’ ■> qy x 4 2 / 12 » 2.145 Kgn/m 


dnec 


/ 


334.600 


0,1448 x 210 x 100 


10,5 cm < 25 an 
Cunple 


Placa de la tapa (AEDE idar. BCEF) 


La placa de la tapa está sinplanente apoyada en todo el perímetro exterior del tanque y re 
sulta continua sobre el apoyo intermedio de la pared BE. Se analiza según el caso 2 del Método de 
Marcus. Se le da un espesor h ■ 20 an, con d • 15 an y un recubrimiento r ■ 5 an. 

Las cargas que actúan sobre la tapa del tanque sen ; 



Peso propio = 0,2 x 2.500 x 1,4 : g ü - 700 Kg/m2 
Sobrecarga móvil de operarios y herramientas : 

Pu - 100 x 1.7 - 170 Kg/m2 - 670 Kg/m2 

De la Tabla 3.3. se lee : X » By/E* ■ 1.25 


°1 «= 0,0551 
- 0,0226 


° 2 * 0.0448 


0 


0,0144 


* - 0,859 
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9u * fV 2 a 

785 Kg/m 

q' “ Pu/2 » 1 

Ou x0,859 » 

747 Kg/m 

qy • 4 j X 0.. 

747 x 3,2/2 

=■ 1.195 Kg/m 

Ry > 123 x 2 


= (0.0440 x 785 ♦ 0.0551 x 85) 3,2 2 - 408 Kgn/m 
M¿ y = (0,0144 x 785 ♦ 0,0226 x 85) 4 2 - 211 Kgn/m 
Sobre el apoyo continuo : 


=■ 747 x 3,2 2 /8 = 956 Kgn/m 


Se verifica el d necesario 


DISEÑO DE ACERO 


d nec 


■h. 


95.600 


1448 x 210 x 100 


5.6 cm < 15 un 
Cumple 


En cada caso : 


«u 


d f y j u d 


Placa de la pared AD (Idem BE y CF) : 

, 199.300 


0.9 x 2.400 x 0.95 x 20 


para d = 0,9 y j u = 0,95 


4,85 an2/*n 


En ¿subas caras : *min * 0,0065 b d - 0,065 x 100 x 20 - 13 on2 Centróla 

d 5/8 ”c/15 an (vertical) . 

Placas de las paredes AB.BC.CE y EF colocar acero minino: ^s/g-c/isonj vertical) 

Placa de fondo ABDE (Idem BCEF) : 

334.600 


*3 ” 


- 6,52 cm2/m 


0,9 x 2.400 x 0,95 x 25 
En artas caras : Ag ^ » 0,065 x 100 x 25 - 16.25 an2/m Controla 


Placa de la tapa A8DB (Idan BCEF) : 

95.600 


As “ 


0,9 x 2.400 x 0,95 x 15 


d 5/8“c/12 según direcciones 
ortogonales 


3,1 an2/m 


As min ■ 0,0065 x 100 x 15 » 9,75 cm2/m controla 

d l/2"c/13 cm según direcciones 
ortogonales 

En todas los paredes, colocar ocero horizontal en ambas caras : 

As h = 13/3 =» 4.33 cm2/m d3/8" c/15 an 


DISEM5 CCMD VIGA-PARED 


Adicionalmiente al diserto de las paredes cano placas, bajo la presión interna del a- 
gua, se las debe disertar cano vigas altas, apoyadas en las 6 oolunnas indicadas. 

De las po redes AD, BE y CF la viga más cargada resultáis BE, por lo cual se le diserta el acero 
y se coloca igual cuantía en las paredes AD y CF. 

A continuación se diserta el acero de la viga alta continua de la pared ABC {idan la CEF), con 
los criterios de la Sección 4.2 y 4.3. 
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Cargas actuantes sobre la viga-pared BE : 

Pero propio de la viga : 0,25 x 2.500 x 3,2 x 1,4 •* 2.800 Kg/m 

Reacciones de las placas de fondo ; 6.274 x 2 * 12.548 

Reacciones de las placas de topa : 1.195 x 2 “ 2.390 


qu - 17.738 Kg/m 

La viga se supone erpotrada en su contomo en lao vigas 
ortogonales f * C y DF. 

- tjj L 2 /12 - 1773B x 4 2 / 12 - 23.650 Kgn 


- cfc L 2 /24 - 11.825 Kgn 

Según ec. 4.2 : 

j u d - 0,6 H - 0.6 x 3,2 » 1,92 m 


b* • 25 on 




2.365.000 

0.9 x 2.400 x 192 


5,68 cm2 


Colocar c o it o mínimo < 4 1’ junto a los bordes 
superior e inferior de la viga. 


Cargas actuantes sobre la viga-pared continua AC (idan DF) 

Peso propio de la viga : 2.800 Kg/m 

Reacción de la placa de fondo : 2.145 

Reacción de la placa de tapa : 246 " 

cju * 5.191 Kg/m 


K¡J = qy L 2 /22» 5.191 x 3.2 2 /12 = 4.430 Kgn 
« <Ju L 2 / 24 - 2.215 Kgn 

A_ = 443 -°°° c 1,07 cm2 

^ 0.9 x 2.400 x 192 


Co l ocar acero mínimo junto a los 
bordes superior e inferior de la 
viga. 






138 



7.4.- DISEÑO DE DEPOSITOS CILINDRICOS 


En general los depósitos cilindricos son más económicos que los rectangulares y se 
los ubica usualmente en torres de agua sobree levadas. Cuando su capacidad es limitada, se los puede 
asimilar al comportamiento membranal, con la pared perlraetral traccionada, pero si el voltmen amien- 
ta, se originan Importantes solicitaciones de flexión, especialmente por causa de las perturbaciones 
de borde en la arista de unión de la pared del tanque con la placa de fondo. 

Tomando en cuenta el comportamiento membranal, los esfuerzos de tracción en un anillo 
de anclio un Liarlo en el nivel z del depósito cilindrico , se obtienen de la ecuación i 

N = Y z r (en Kg/m) 

donde T es el peso especifico del agua.z la altura donde está ubicado el anillo que se analiza, y r el 
radio medio de la sección anular 

La armadura resistente en el ancho unitario resulta i 


A = 7r-fr-p ,en cn2/m) 

s 0,9 r y 


, < 2.800 Kg/cm2 

para f y = 


(7.6 


El espesor de la pared se determina en función de la posibilidad de flsuración debida a la tracción. 

Tomando en cuenta los esfuerzos debidos a la tracción y la retracción del acero y el 


concreto, se puede escribir : 


C E A + N 
s s 


A- *■ n A 
c s 


{ 25 Kg/ cm2 
0,06 f¿ 


(7.7 


es el esfuerzo combinado en el concreto, debido a la tracción y retracción simultáneas. C es el • 
factor de retracción del concreto en masa s 

C = 0,035 cm/m (7.8 
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Por lo lauto, se obtiene el espesor t necesario del depósito cilindrico : 
c e * r - n r 

t = N (en era) (7. 9 

100 r f 

C 3 


para i f ^ 9 |y 2 < t.<, 0 0 Kg/c«2 


-Ji es la fuerza anular de tracción» en Kg. 


(7.1U 


En el sentido transversal.se evidencian también esfuerzos axiales y momentos flecto- 
res como muestra la figura 7. 8 , producidos por el empuje lateral del agua. 

La distribución de los esfuerzos anulares y de los «omentos Héctores « z se Indica en 

figura 7.9. 



Las fuerzas axiales anulares máximas se producen en general en el tercio Inferior del de^ 
pósito, y su valor puede hallarse en la Tabla 7.2 , en función del coeficiente K t 

K = 1>3 h (7.11 

V r t 

El espesor del tanque cilindrico se obtiene de ec. 7. 9 .dependiendo del valor de N máximo en cada 
nivel , según se explica en el ejemplo a continuación. El acero anular resulta 1 

2 H 

V 0,9 r y 


(7.12 



. Junto a loa bordas lnUrlor y exterior del depósito so dan aaí- 
•n la Tabla 7.3 , y con estos* valorea aa diseña el acero vertical en aabas caras del tanque. 


tos 


tos f lectores N 


■ «*»-> en la Tabla i.j , y con estos inunn ¡w¡ uw» w* — — ■ ■ ■ — — 

La losa de rondo se supone «potrada en todo m contorno en las paredes y se la deba diseñar para 
sea capa* de soportar la reacción del suelo con el depósito vacio, y slr-va de anclaje para U base m 
potraSde IsTparedes. El diseño de U losa de Upe es similar al «pilcado par» loe estanques da 
mm rectangular analizados previamente. 


T á B L a 7.2.- 




M =tTh 


r t 


(7.1* 


Los valores negativos de momentos corresponden a la cara l^err^ de! <ta^eellliidrl«, y los poslti 
vos al paramento exterior. El acero vertical Junto a ambas caras, se obtiene ^ ^ - 


1,« M 

0.9 Z f y d 
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EJEMPLO 7.2.- DISEÑO DE DEPOSITO CILINDRICO 

Diseñe el depósito cilindrico Indicado, con capacidad de 550 o3 de agua, apoyado dlrectaoen 
sobre el suelo de fundación, con O adffl = 2 Kg/cm2. P = 250 Kg/ca2 y f ^ i 2-800 Kg/ca 2. 



0,0035x 2,1 x 10 6 x 13,33 16.800 _ jq,» 5 en < 15 Kg/cm2 Cumple 

2500 + 9 x 13,33 


El espesor de la pared se disminuye en los 2 m superiores. 
N = 0,39 x 1.000 x 5 x 6 = 11.700 Kg 


z 

h 


= 0,4 


V = 0,39 


A g = 9,28 cm2/m > A g fflln = 8,45 cm2/n d5/8"c/15cm 


De la ec. 7.9 se obtiene t = 11,14 ca 


Se adopta t=20cm d = 13 cm 


Los momentos flectores 3e calculan para 103 coeficientes : 

H + = 0,06 x 1. 000 x 5 x 6 x 0,25 = 450 Kgm 
M“ = - 0,26 x 1 .000 x 5 x 6x 0,25 = _ 1.950 Kgm 


5* = 0,06 en el nivel z = 3,5 m 

p~ = -0,26 en la unión con la losa de 
** fondo 


Junto al paramento Interior : A 3 
y en la cara exterior del depósito 


1,4 x 1 .950 x 100 _ 6(68 aB2/n 
0,81 x 2.800 x 18 


Pl3eño de acero vertical 
Se adopta : 


1 , 4 x 450 x 100 
0,81 x 2.800 x 18 


1 ,54 cm2/m 


A =11,7 cm2/m 
s 

i 3/4" c/ 20 cm 


Diseño de la losa de tapa 

Se supone la tapa simplemente apoyada en todo su contorno, fajando como cruzada en 
franjas de 1 m de ancho. Para resolverla se aplica el método de Marcus (18) (Ver Sección j O 
Para ello se consideran dos franjas cruzadas centrales ortogonales, articuladas en sus ext 
Tabla 3.3 para el caso 1 se lee : Para 1=1 a = 8 = 0,0365 k = , 
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Peso de la losa, asumiendo un espesor de 25 en » 0,25 x 2,500 x 1,4 s 875 Kg/m2 

Sobrecarga : 100 Kg/m2 x 1,7 = 3 ^ 


d 


M u =“ «u 


i/3 

10,14- 


49 2 


1448x250 


L 2 3 0,0365x 1.045 x 12 2 = 5-492 
s 12,5 ca d 3 18 a» h 


25 ca 


1.045 Kg/o2 


Diseño de la losa de rondo 


Peso de las paredes 108,4 t 

Peso de la tapa 70,68 t 



Sobrecarga : ? 

100 x 6.x n 

= 0,0179 x 2-030 x 12 2 = 


P = 179, 08t 
= 11,31 t 

5-232 Kgm 


Verificación de los esfuerzos en el suelo 


P u = 179,08 x 1,4 * 11,31 x 1,7 s 270 t 

o = = 2,03 t/«2 

u 6 , 5 ¿ n 


De la Tabla 3.3 : a= 0 = 0,0179 * =1/2 

2.030 x 12 2 _ J2.180 Kgm d= 30 ca 

2 x 12 ' h= 40 an 


Peso de las paredes, la losa de fondo y la de tapa 

Sobrecarga 
Peso del agua 


P = 311,81 t 
= 11,31 t 

= 550,00 t 


873.120 
650 2 n 


0,65 Kg/cm2 < o . = 2 Kg/cm2 


l P = 873,12 t 
Correcto 



El acero en las losas de tapa y fondo se diseña en la forma usual. En las paredes, es conveniente que 
el espaclamlen to no supere los 12,5 cm en el tercio Inferior, y los 15 en en el resto de la altura, 
para el acero anular, ya que la mayor dispersión de las barras previene la flsuraclon. 


En el caso que el depósito cilindrico esté enterrado, se deben considerar asimismo loa an 
pujes debidos al suelo que lo rodea y el agua subterránea. 
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Fundaciones Directas Aisladas y Continuas 


8.1.- CEBES A LID ID ES 


Se designan fundaciones directas las que se apoyan en toda el área de la base sobre 
el terreno, en un estrato no mayor a 5 m de profundidad, medido desde la cota superior del predio a 
construir, y donde el suelo ofrezca la suficiente capacidad portante para soportar las cargas lapo*»- 
tas por la superestructura, con moderados asentamientos. 


nar 


Existe ur.a amplia variedad de fundaciones directas, entre las cuales se pueden menclo- 


Fundaclones aisladas 
Fundaciones continuas 
Fundaciones combinadas • 

Fundaciones conectadas 
Placas de fundación 

En la gran mayoría de los casos, las fundaciones directas 3e materializan en concrete 
armado, y por excepción, en concreto sin armar o ciclópeo. Las fundaciones aisladas resultan del en- 
sanchamiento del extremo Inferior de las columnas o pedestales en el plano de apoyo sobre el suelo, 
de modo de disminuir la magnitud de las presiones de contacto con este y asegurar la estabilidad de 
la superestructura. Ver flg. 8.1 a). 

La 3 fundaciones continuas (esquemas b y c) se conocen también como corridas y 3on las 
que transmiten al suelo de fundación las cargas de los muros de concreto, las paredes de mamposterla 
o una fila de columnas alineadas próximas entre si. Las fundaciones combinadas son las que sirven de 
apoyo a dos columnas muy cercanas, evitando asi la superposición de sus bases aisladas. La forma y - 
dimensiones en planta debe adaptarse para que la resultante de las cargas y momentos de las columnas 
coincida con el baricentro de la base, de nodo de poder obtener una distribución uniforme de presio- 
nes en toda el área de contacto con el suelo (ver esquema d). 

Las fundaciones conectadas (flg. 8.1 e y f) soportan cargas excéntricamente aplicadas 
en las columnas, y al unirlas mediante tensores o vigas rígidas, se anula el efecto de volcamlento 
y se otorga estabilidad al conjunto. Por último, las placas de fundación son las que reciben las car- 
gas de un grupo de columnas y muros (esquemas g y h>. Se las utiliza cuando el area en planta de las • 
base 3 aisladas resulta prácticamente la misma que la superficie del terreno bajo la construcción. 

Las placas de fundación presentan por lo general un espesor considerable y en algunos casos tienen _ i 
nervios o vigas de entramado conectando las columnas y los muros, que cumplen la función de disminuir 
el espesor de las placas y aumentar la rigidez de la fundación. 

No es conveniente que las bases 3e hallen directamente en contacto con el suelo de fun- 
dación, por lo cual es práctica usual extender una capa de 10 a 15 an de concreto pobre, o 
y arena apisonadas, antes de vaciar el concreto de la base, y respetar ademas 103 e3 Pf °«; 1 2 3 
brimlento previstos en el diseño, colocando separadores y soportes en las barras de la 
slstente, de modo de mantenerlas en su lugar durante. el hormigonado. El concreto pobre que se utiliza 
es de piedra o ladrillos partidos, con una dosificación de 150 a 200 Kg de cemento por m3, y la exca- 
vación de los últimos 20 cm de espesor en el terreno se debe realizar Inmediatamente antes de vacian 
el concreto pobre o colocar la capa de piedra y arena apisonada, donde apoyara la base. 

En la; bases directas, en forma similar a los restantes elementos estructurales de un 
edificio, se deben satisfacer las exigencias de resistencia y estabilidad para cualquier combinación 
de las cargas exteriores actuantes previstas en el cálculo. Se deben distinguir dos etapas : 

1) .- El análisis de la base , que corresponde a la determinación de 3U forma y dimensiones 

en planta. 

2 ) .~ El diseño de la base , mediante el cual se define su altura útil, y la cantidad y for 

rna de distribución del acero de la armadura resistente. 
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La determinación de la forma y dimensiones en planta depende de varios factores : 


a) La magnitud de las cargas de servicio que debe resistir la base 
b> La calidad del suelo de fundación y sus esfuerzos admisibles 
c) La profundidad del estrato en el cual apoya la basa 
di El espacio disponible en planta para ubicarla 


La dote nal nación de las -dimensiones en planta de las bases se realiza con cargas de servicio y esfuer- 
zos a dmis ibles del suelo, mientras que el diserto exige cargas «ayo radas y resistencias «inoradas, se 
gún se especifica en la Sección 1-3 para todo tipo de secciones en concreto armado. 

Las cargas de servicio que deben soportar las bases son las Impuestas por la superes- 
tructura y comprenden las gravltaclonales que actúan en la colímala, {cargas muertas y sobrecargas 
caviles), el peso propio de la columna y la base, las cargas transmitidas por las vigas de riostra y 
las losas de sótano, asi como el peso de la tierra que cubre la base. 

SI además el análisis comprende la consideración de cargas de viento o sismo, se debe 
sumar su efecto a las anteriores, (pero no en forma simultánea el viento y el sismo). En zona sísmica 
ae permite adoptar esfuerzos admisibles incrementados en un 33% para el suelo de fundación, al tonar 
en cuenta estas cargas. En todos los casos, se deben realizar todas la combinaciones’ posibles de las 
cargas que actúan directa o Indirectamente sobre cada base, y seleccionar el caso mas desfavorable. 

El criterio a aplicar en el análisis' es el siguiente : . 


1) Tomar la combinación de cargas más desfavorable, excluyendo el slsao, y verificar que 
no se supere en el 3uelo de fundación el valor del esfuerzo admisible. 

2) Tomar la combinación de cargas más desfavorable, Incluyendo las de 3ismo, y verificar 
que no se supere en el suelo de. fundación el valor del esfuerzo admisible Incrementa- 
do en un 33%. 


Adlclonalmente, las base3 pueden soportar cargas de Impacto o cíclicas, como ocurre - 
por ejemplo en bases de rampas, puentes grúa, o estribos de puentes, y en cimientos de 
Er. muros de contención, actúan asimismo cargas laterales debidas a empujes de masas de suelo, “atería 
les granulares o líquidos contenidos, por lo cual sus bases deben verificarse a deslizamiento y vol- 
camier.to. 


Debe tratarse de que la resultante de las cargas exteriores se halle aplicada en el ba- 
ricentro de la base en planta. Cuando esto no-sea-posible.-la-base es excéntrica y la distribución 
de los esfuerzos en el plano de contacto con el suelo de fundación se determina 3egun lo indicado en 
Referencia 6. Para cualquier combinación de las cargas gravltaclonales, toda la base debe resultar 
comprimida , y si la combinación incluye cargas de sismo, el área tracclonáda de la base no puede su 
penar el 25% de la superficie total de contacto en planta, con el suelo de fundación. 


Los momentos flectores en el pie de las columnas o pedestales pueden ser resistidos en 
las fundaciones según los siguientes criterios : 


* Colocando vigas de riostra conectando las diferentes fundaciones del edificio 

• Considerando la carga axial de la columna, trasladada paralelamente por efecto del 
momento existente, y centrando la base con el punto de aplicación de esa resultante. 


En cada caso, el proyectista decide la solución a adoptar. Sin embargo, las vigas de riostra dan una ■ 
solución más coherente al problema, enlazando los pies de las diferentes 

y permitiendo que a nivel de fundaciones el sistema trabaje como conjunto arriostrado, mas estable y 
seguro. Cuando ya se han determinado la forma y dimensiones de una base, se procede a su dise- 

ño para cargas mayoradas, según las combinaciones Indicadas en la Sección i. 3. A «^as 
das corresponde una reacción ficticia del suelo o , cuyo valor es solo una herramienta del diseño 
pues permite calcular la magnitud de los momentos flectores y fuerzas de corte y 

en las bases, para poder definir en cada caso la altura útil, y el area necesaria de las bar. as de 
acero de la armadura resistente. 


Por lo tanto, este valor de o empleado, no tiene ningún significado desde el punto - 
de vista de la mecánica de suelos y no debe confundirse con el <? u a que se hace referencia en les 

capítulos anteriores, y que representa el esfuerzo de agotamiento del suelo en compresión axial. 

Cuando para el diseño se conocen solamente las cargas de servicio de la columna, sin 
especificación detallada de la magnitud parcial de las cargas permanentes, accidentales, viento, sis- 
mo, etc. se aconseja utilizar un factor de mayoración global de 1,6, para obtener las cargas mayora 


das. 
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8.2.- PASES AISLADAS 

Las fundaciones de concreto amado para columnas aisladas son generalmente de forma - 
cuadrada o rectangular, y consisten en una placa a losa armada según dos direcciones ortogonales, que 
se apoya directamente sobre el suelo de fundación. Se conocen también por zapatas. Para diseñar las 
bases aisladas se seguirá el siguiente procedimiento: 

a} Se daben conocer las cargas de servicio totales que actúan sobre cada base, y la combina 
clon más desfavorable de las cargas nayoradas. 

b) Obtener un perfil del suelo, con los esfuerzos admisibles en los diferentes estratos y 
profundidades, asi como la magnitud de los probables asentamientos que se pueden producl 
bajo las cargas de la superestructura. 

c) Elegir la profundidad de apoyo de las bases de modo de permitir una armoniosa dlstrlbu 
clon en planta de las fundaciones. 

d) Determinar la forma y tamaño de cada una de las bases, en función de los datos enumera 
do3 previamente. 

e) Diseñar la 3 base3, para las cargas mayoradas y según la calidad de I 03 materiales a u- 
sar, respetando Í 03 espesores mínimos, las cuantías de acero recomendables y las longl 
tudes de desarrollo exigidas. 

Pedestales 

Los pedestales son ensanchamientos de la parte Inferior de las columnas, que permiten 
Incrementar el área de contacto de ésta3 con la base, transmitiendo las cargas axiales y los momentos 
fice torea a la fundación o a la3 vlga3 de riostra. Ver figura 8.2. 

La sección transversal de los pedestales puede ser diferente a la do las columnas , pe- 
ro ce exige que ambas sean concéntricas. Entre las funciones que cumplen los pedestales se enumeran : 

» Transmitir más uniformemente las cargas de las columnas a las zapatas 

■ Disminuir las magnitudes de los momentos flectores y fuerzas cortantes en las 
bases, producidas por la reacción del suelo 

» Dar mayor estabilidad al conjunto de las fundaciones 

Los pedestales se vacian simultáneamente con las bases, y se arman en forma similar a las columnas - 
de concreto armado. En el caso especial de columnas metálicas, los pedestales ahogan el perfil de la 
columna y la plancha de base, debiéndose además armar con cuantía mínima de acaro. 

La altura de los pedestales es variable, según las necesidades de cada proyecto, pero 
generalmente se halla entre Ira y 1,5 m. 



Figura 8.2 
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Vigas do rloatro 

Las bases aisladas deben conectarse entre si y con el resto da las fundaciones 
de la estructura, mediante vigas de riostra que cumplen la función de encadenado. En zona sisales - 
las vigas de riostra se conectan en direcciones ortogonales con los ex trenos Inferiores de las colum- 
nas o con la parte superior de las zapatas, cooo muestra la figura 8-3. Además, ublcadss periaetral- 
mente, vinculan las bases excéntricas de lindero. Se forma asi un retículo en planta que Impide todo 
desplazamiento lateral de las bases y mantiene el conjunto en posición estable, rlgld Izándolo. 

Las vigas de riostra pueden encofrarse o vaciarse directamente en una excava - 
clon en el terreno, tipo zanja. Cuando se encorran, su sección transversal mínima será cuadrada, de 
25 era de lado , con recubrimiento libre Igual o mayor a 4 cm. Cuando se vacian en el terreno y perma- 
necen siempre en contacto con el ml3mo,la sección mínima será cuadrada da 40 cm de lado y el recubri- 
miento libre igual o mayor a 7 cm. En este último caso, sin embargo, se aconseja colocar antea del - 
vaciado de la viga, una capa de concreto pobre de 10 cm da espesor, o de arena y piedra apisonadas, 
para evitar que la viga asiente y se fisura cooo muestra al esquema b). 

Se estima suficiente qua las vigas de riostra sean capaces de resistir cargas 
axiales de tracción o compresión de magnitud Igual al 10 o 15% de la carga axial da la columna más 
cargada de ln3 dos que conecta. Adlclonalraente, las vigas de riostra resistirán los momentos flecto- 
res transmitidos por la3 columnas o pedestales. ' 

En el caso en que resistan sólo cargas axiales d8 tracción, la riostra se dise- 
rtará como un tensor, donde el acero del refuerzo absorbe todos los esfuerzos Impuestos, mientras el 
concreto sólo cumple una función de recubrimiento para proteger las barras de la oxidación y el dete- 
rioro. Por lo tanto, se debe cumplir : 

d A f l 0,1 a 0,15 P f 8 * 1 

s y u 


P es la carga mayorada de la columna más cargada, y d es el factor de minoración de resistencia, que 
u en e3tc caso vale : d = 0,7. 

Cuando se desee tomar en consideración la colaboración del concreto para resis- 
tir los esfuerzos de tracción, 3e adoptará i - n i r» 

ct " ’ c 

Resulta asi una sección de concreto s 


A 


c 



1,5 



+ 



( para 6 a 0,7 ) 


( 8.2 


r¿ t es el esfuerzo limite de tracción en el concreto. La ec. 8.2 es válida para T» = 280 y f y = 4.200 

8 Sin embargo, cuando la viga de riostra se encofra fuera de la excavación realiza- 
da en el terreno, está libre do pandear. Para evitar la posibilidad de pandeo, se debe respetar la si- 
guiente relación para el lado mínimo de la sección transversal» ^ £ L/20 (8.3 


siendo L la luz libre entre columnas , pedestales o lados de la base, según ae ubique la riostra. 
En ausencia de pandeo, la riostra, considerada como columna debe cumplir i 


d (0,85 A 




A 3 f y 


) = 0,1 a 0,15 P„ 


[ para d = 0,7 ) 


(8.4 


Sin embargo, la condición dada en ec. 
madura. Se exige además : > 


8.1 engloba a la de ec. 


8.4 y resulta determinante para la ar- 


0,01 A c 
0,15 A c 



(8.5 

(8. A 


Esta Última condición permite controlar la flsuraclón por retracción que oe suele presentar al conec- 
tar la riostra a dos macizos de considerable rigidez. (Ver figura B.3 el. 

SI la viga de riostra no está aislada, sino que sirve de apoyo a una losa o placa 
de sótano o de la planta baja de una construcción, está Impedida de pandear, por lo cual no se exi- 
ge en ese caso el cumplimiento de la condición 8.3. 

Por otra parte, 3l además de las cargas mencionadas, la viga de riostra soporta 
el peso de muros de mamposterU. losas, placas, etc. y la flexión transmitida por las columnas, debe 
disertarse a flexotraeción o flexocompresión. 
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Las vigas do riostra sa armarán con un mínimo desbarras longitudinales colocadas 
en los vértices de 3u sección transversal. El A requerido deberá cumplir con la aayor de las áreas 
dadas en las ecs. 8.1 a 8.6 , con diámetro mlnlfto de t 1/2" y estribos según lo especificado en la 
Sección 2.?. Se aconseja en esta caso que la separación de loa estribos cumpla i 

< f 30 cm 

3 = \ 12 longitudinal 

El diámetro mínimo de los estribos será de d 3/8". La armadura longitudinal debe andarse en las bases 
o pedestales, cumpliendo la longitud de desarrollo exigido en la Sección 2.3. En las vigas de riostra 
con altura Igual o mayor a 75 cm deberá disponerse armadura de paramento según lo Indicado en la Sec- 
clon 2. 1. 



Vigas de riostra 




c) 


Acero longitudinal 



n 

Fisuras^» 

ri 


y ~Y > — ' 






■Jf L ^ 


Figura 8.3 



Bases de concreto sin armar 


transmiten al suelo 
flexión. Ver figura 


guio 8 debe cumplir 
escalonadas. Debido 
dlclón : 


Las bases de concreto sin armar son fundaciones de considerable volumen que - 
las cargas de las columnas o pedestales por compresión pura, o con muy limitada 
8.4a). 

Estas bases son dados de concreto simple, de gran altura para los cuales el an- 
cón lo indicado en los esquemas b) y c). Este útlimo caso contempla las bases 
a la reducida flexión que soportan, los esfuerzos de tracción cumplen con la con 


no es necesario colocar armadura de tracción. 


y 
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51 bien son bases sencillas, resultan poco cocsunes por su excesivo volumen de - 
concreto, ya que en general 3e las diseña con espesores más reducidos y en concreto anudo. 




Figura 0.4 


c) 



También se 133 puede materializar en concreto ciclópeo, con un peso especifico y c = 2.800 Kg/m3 
8.3.- PASES AISLADAS CUADHADrtS 

Cuando una columna transmite a la base sólo cargas centradas, coinciden tes con el ba- 
ricentro de la base, y cuando el área en planta lo permite, se deben disertar baaea cuadradas, que aon 
las que ofrecen el mejor comportamiento estructural y la mayor economía. 

Las presiones de contacto en el plano de apoyo de la base se distribuyen en la forma 
indicada en la Referencia 6 para suelos cohesivos y granulares, (ver figuras 6.0 y 6.9)si bien se asu- 
men como uniformemente distribuidas para simplificar el análisis. 

Los diferentes perfiles de las bases cuadradas se muestran en la figura 0.5 i planas, 
troncoplramldalea, troncocónlcas y escalonadas. En general, las bases se construyen sin encofrado, - 
Siendo las do períll plano o las troncoplramldales las más comunes. El área en planta de la base ae 
obtiene considerando todas las cargas de servicio actuantes i permanentes, móviles, vibratorias, etc. 



a) Bases planas 
Figura 8.5 


b) 8ases troncoplramldales c) Bases escalonadas 
o troncocónlcas 


La totalidad de las cargas que transmite la columna correspondientes a i cargas gra- 
vitaclonales de la superestructura, en régimen de servicio, peso propio de la columna, vigas de rloS' 
tra, etc, se designan por P. Esta carga será siempre un dato del problema, asi coa» la magnitud del 
esfuerzo admisible del suelo de fundación y la calidad de los materiales a emplear. 

Por el contrario, el peso propio de la base y el peso de la tierra de relleno sedes- 
conocen a prior 1, por lo cual 3e los debe asumir afectando la carga P del factor V de mayoraclón.en 
forma aproximada, para luego verificar los resultados obtenidos. 






150 


En consecuencia, el proceso de diseño resulta da tanteos, al bien la convergencia 
al resultado correcto es rápida. El área necesaria en planta se obtiene i 


req 


o P 
°adm 


y el lado de la base, B 




( 8.7 


D os un valor que debe redondearse por exceso, en cm, y ser múltiplo de 5 • La Tabla B.1 da lo» vala- 
res aproximados de v para comenzar el análisis, en función de la profundidad H del plano de apoyo de 
la base, en relación a la cota superior del terreno. 


TABLA 

8.1 


Profundldnd 11 de 

v 

apoyo de la fundación 


H = 1,5 m 

1,15 

1 ,5 m < II = 3 m 

1,2 

3 m < H = 5 m 

1,3 



ftlp-unou autores consideran que para tomar en cuenta el peso propio de la base el relleno de tierra 
basta con suponer todo el volumen ocupado por la base y el hueco de la excavación, como de una masa 
uniforme con peso Intermedio de 2.100 Kg/m3. Este valor se obtiene como promedio entre el peso del 
concreto do la base ( y c = 2.400 a 2.500 Kg/m3) y el del suelo (variable entre y g = 1.700 y 2.000 Kg/ 
m3) , como Indica la Tabla D-l del apéndice D. 

Luego de definir el área en planta de la base, se la diseña, para lo cual se mayaran 
las cargas y se selecciona la combinación más desfavorable según el tipo de cargas actuantes, como - 
se indica en la Sección 1.3 y Tabla 1.5. En virtud de que el dl«ñono 1008 

bidas al peso propio de la base ni al relleno de tierra, pues no producen corte ni Tiflón en la ba 
se, tampoco se aplica el factor de mayoraclón V para determinar la altura o el acero de la armadu- 

De las cargas mayoradas P u se obtiene el valor de la reacción ficticia del suelo o y . 

En bases cuadradas, 

P ( 8.8 


o es una presión que actúa de abajo hacia arriba en la base, en el plano de de esta con el 

u suelo de fundación, dando lugar a la flexión y corte mayorados, los cuales definen el diseño de 
la zapata. Ver figura 8.6. 

De esta manera, o es una magnitud no real de reacciones del suelo, que permiten - 
crear las mismas condiciones de u solicitación en las bases, que las que orlRínm las 
radas en un miembro estructural de concreto, que se diseña en resistencia llalte* 'En ' ba909 que 3 
portan columnas o pedestales de concreto, los planos críticos^ para ílexlon son lo» "Jes a los 
lados del área cargada, como muestra la figura. Por simetría solo basta con tomar uno de ellos, por 


iaOÜ3 (Ja JlCd V.«»l "“a - 

ejemplo el a-a Indicado, para el caso de columna cuadrada. El momento H u se obtiene i 

M = °u B 
u 2 


( 8.9 


En las bases escalonadas, se debe calcular el M en cada una de las discontinuidades del perfil de - 
la baso, para determinar la altura útil d en U los diferentes planos de diseño. 

El esfuerzo de corte máximo 3e halla en la sección 1-1, a distancia d de la cara de 
la columna o pedestal. Se obtiene s 


1 1 = ( ° 

u o 


dA 


( 8.10 


Ui integral representa al volumen de esfuerzos debidos a la reacción del suelo, que produce corte en 
la sección 1-1. Por lo tanto : 


V = o B c 
u u 


( 8.11 
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Las bases no se arman a corte (3alvo 'casos de excepción cuando se debe limitar su 


altura). Por lo tanto, el corte mayorado V u será resistido sólo por el concreto : 


v . = 


= v c = 0,53 \f7¡ 


u <6 B d 

[fe esta forma, la altura útil debe cumplir la condición : 


para ó = 0,85 


( 8.12 


d * 


0,85 v c a 


(8.13 


para que la base sea resistente a corte simple. Además, debe verificar a ponzoñado, que resulta del 
efecto punzante de la columna o pedestal sobre la zapata, en el área del perímetro critico b , a dis- 
tancia d/2 alrededor del área cargada. ° 


La fuerza mayorada de corte por punzo nado vale : 


V = P 
u 


- í - 

u L u 


dA 


(8. 14 


donde la Integral representa el volumen de esfuerzos bajo el área de punzonado, encerrada dentro del 
perímetro b Q , que para el caso de columnas aod radas es : 


b = A (b + d) 
o 

Por lo tanto, la ec. 8.1 A se puede escribir : 


(8.15 


V a= P U -V b + t, > 


(8.16 

Para que los esfuerzos de punzonado sean resistidos únicamente por el concreto, se debe cumplir ; 


u d b d 
o 


i v c = 1,06 


para d = 0,85 


por lo cual la altura mínima de la base será : 


d = 


0,85 v c b Q 


(8.17 


(8.18 


Sin embargo, en ec. 8.18, tanto el valor b Q como la fuerza de corte por punzonado dependen de la 
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altura útil d, por lo cual al resultado se obtiene por tanteos, 
definir la altura útil por flexión, con la ecuación ¡ 




r¿8 


Una forma de comenzar el diserto es - 


(8.19 


respetando la condición de ductilidad de la sección, y luego aumentar el valor da d para que cumpla 
los requisitos de resistencia a corte simple y por punzoando en la base, según ecs. 8.13 y 8.18. 

En las bases aisladas, es generalmente el punzonado el que controla el diserto. 

Asimismo se deben verificar los esfuerzos de aplastamiento en el plano de contacto entre 
la columna y la zapata, según lo Indicado en la Sección 5-4 , para lo cual se deben cumplir las ecs. 

La carga máxima que soporta la colima o pedestal 


0.20 y 8 . 21 . 


se obtiene 


max col 


= 6 (0,85 r¿ A,) - P u 


con sección transversal de área A 
para 6 s 0,7 


1 » 

(8.20 


y la carga máxima en la base se calcula : 


= 6 (0,85 f¿ H } )'¡ * 2 /A x = 2 d (0,85 f* A, 


max base 

se definió en la Sección 5.4 . En bases y columnas cuadradas : 


A 1 = 


= B 


El acero por flexión se calcula 


H . 


A = 
3 


* f y Ju d 


l A 


s mln 


( 8.21 


(3.22 


El acero mínimo es el Indicado en La Sección 2-4. las normas de espaclamiento de las barras exigen que 
en las bases, la separación del acero principal no sea mayor a 35 cm ni a dos vece3 el e3pe3or de - 
la placa de base. Sin embargo, en la práctica, no se aconseja separar las barras de la armadura mas 
de 25 era ni menos de 10 cm, para facilidad de ejecución. Usualoente se usa : 


A barras por metro 

5 n n n 

8 " n n 

10 " " " 


separación 25 cm 

" 20 cm 

" 12,5 cm 

n 10 cm 


para una Inspección más fácil en obra. Las bases cuadradas se arman en dos direcciones ortogonales, 
paralelas a los lados y las barras se distribuyen uniformemente en todo el ancho de la base. 

La longitud de desarrollo y los empalmes en la3 zapatas deben regirse por las exigen - 
cías de la Sección 2.3. En los extremos, las puntas dobladas de las barras deben respetar un recubri- 
miento lateral libre de 7 cm para protegerlas de la corrosión y para asegurarse que I puedan ubicarse 
sin inconvenientes dentro de la excavación. A continuación se resuelve un cuadrada 

centrada. Para los casos usuales en la práctica, las^ Tablas 8.2 a 8.6 dan directamente las dimensio- 
nes de las bases cuadradas, en predlseño, su altura útil y acero necesario, riKlan te la olldad 
de los materiales a emplear y de los esfuerzos admisibles del suelo de fundación. En todos los casos, 
v se obtiene de la Tabla B.LPes la máxima carga de servicio que transmite la columna o pedestal. 

EJEMPLO 8.1- DISEÑO DE- BftSg OlftCKAEA 

Dl3eñe la base cuadrada, para soportar una carga de servicio : CP = 156 t 
La columna es cuadrada, de 60 enj de lado. ’ 

La calidad de los materiales a usar son : f¿ = 250 Kg/cm2 


y la capacidad portante del suelo de 
fundación es : 


f y = 3.500 


o adm = 2,5 Kg/cm2 


La base apoya a una profundidad : H = 2 , i m . El peso especifico del suelo es : Y s = 1*800 Kg/m3 


Dimensiones en planta de la base 

Según la Tabla 8.1 se adopta : v = 1,2 


vp 


req 


adm 


- 1 ■ 2 x 2A(K00Q — _ 115> 2C0 cra2 


2,5 


y del concreto : Y c = 2-500 
P = 156 + 8A = 2A0 

B - ~= 3A0 cm 

A = 115.600 cm2 
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Diserto de la base 


Cargas myoradas : P u = 1 , <• CP ♦ 1,7 CV = 1,( i 156 ♦ 1,7 i 8» s 361,2 t 

° u = P/A = 361.200/ 115.600 = 3,12 Kg/aa2 



H: 2,1 ■ 


M u j o y B n 2 /2 = 3,12 x 340 x 140 2 = 10<. ta 


L . . 


tKtflf!tn'inilIIlI!II[(ll!l!l!lt! 



a 

(1 

m 

1 

1 

j b 

. 1 

a 

1 

II 


J M u i / 104 x 10 5 

'Y n a '* óTT^SlTBo^riío' 


= 30 


v = 


Se adoptó u = 0,1448 para asegurar la ductilidad de 
la sección. Ver Tabla 2.1. 

Para d = 30 en, resulta c= 110 en. Se verifica a corta, 
a continuación. 

V u -O u Bc = 3,l2 x 340 x 1 10 = 1 16.Ó88 Kg 


m-rhtf, 20 « ,3 ’“ 6 s "c ■ O' 53 /^ = 

8,38 Kg/cm2 


n = 1 ,4 m 

B = 3,4 m <T- 


u ' é 8 d ' 0, 

No cumple 

Se aumenta la altura útil d : 

d = 55 en h = 65 cm 
. ’ . c = 85 cm 

V u = O u B c = 3.12 x 340 x 85 -- 90.168 Kg 

V u 5 O.élVffo x 55 2 5,67 Ks/cm2 < V c = ®»38 Kg/cm2 

Correcto 

A continuación 3e verifica a punzonado : 

V u = P u - o u (b + d) 2 = 361.200 - 3,12 (115) 2 = 319.938 Kg 

Y el perímetro de punzonado resulta : b Q = 4 (b+d) - 4 x 115 = 460 cm . Los esfuerzos de corte por 

punzonado son : 


u - — — 319,938 = 14,88 Kg/ca2 < v c = 1 ,06/f¿ = 16,76 


V u " í D a d " 0,85 x 460 x 55 
o 


Correcto 


Verificación al aplastamiento : (en la columna, según la ec. 8.20) 


P , = ó (0,85 f* A.) = 0,7 x 0,85 x 250 x 60* = 535,5 t > P, , = 361,2 t 

u max col c 1 u CuBple 

5egun ec. 8.21 : 


P u max base = 535,5 VA^ = 2 x 535,5 = 1.071 t > P^ 


Cumple 


ya que = 340/60 = 5,67 >2 y se adopta 2. 

A continuación se verificará el valor de v adoptado en el diseño, según la Tabla 8.1. El peso de la - 


base de concreto resulta : 


),= 3,4* x 0,65 x 2.500 = 18.785 Kg 


Peso del relleno de tierra : ^ = {3 ^2 _ 0f6 2, x T ,* 5 x neoo s 29 . 23 2 Kg 


Q = Q. + Q- = 48.000 Kg Por lo tanto, 

12 v = 


240 * 48 
240 


= 1,2 


Correcto 
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Diseño de acoro 


*3 * 


H u 

' 7 7 1 7 T 


104 x 10' 


0,9 x 3.500 x 55 


66,7 ca2 


adoptando J u x 0,9 para simplificar el diseño. £1 acero por metro resulta t 

A x * 19,6 cm2/« De Tabla 1.4 se Obtiene » é 5/8" c/ 10 c* 

3 J, e 

con A a x 19,8 cs2/a 

A x 19,8 > A . » 0,002 b h x 0,002 x 100 x 65 x 13 cmZ/a 

* 3 Cumple 


Verificación de adherencia y longitud de desarrollo i 
De Tabla í_2 { ^ = 1 ,98 c»2 x 1,59 ca 



L x 
d 


1,4 x 0,006 d^ f y =0,0084 x 1,59 X 3.500 = 46,75 ca 


8 - b 340 - 60 „ 

- r * j - 7 * ios ca 


< 133 ca 

Cumple 


Diseño de las vigas de riostra : 

La distancia libre entre las bases es de 4 a. La calidad de los materiales a usar en las 
riostras es la ml 3 aa que para la base. Las riostras se vacian directamente sobre el suelo, por lo - 
cual ae dlaen3ionan en sección cuadrada de 40 an de lado. 

De ec. 8.3 : b = L/20 = 400/20 = 20 cm Se adopta b = 40 en 


De ec. 8.1 s «5 A g f y = 0,15 P y = 0,15 x 361,2 

A = 54.180 / 0,7 X 3.500 = 22,11 ca2 
3 

De Tabla 1. 2 : 8 6 3/4* A # s 22,72 ca2 

A s = 

Se usarán estribos de 6 3/8" con separación s . > 

s 

s s 12 d b = 12 x 1,9 = 22 ca 


t = 54,18 t para d = 0,7 


A c = 40 2 = 1.600 an2 
0,01 A c s 16 cm2 
0,15 A f'/f = 0,15 x 

. c c y 

Cumple 


Cumple 


1.600 

2 


250 _ 

3.500 ' 

17,14 ca2 


La separación de los estribos se adopta s = 20 cm 

Se colocan estribos cerrados como muestra la Ogura, con la distribución de las barras longitudina- 
les de la riostra. Las vigas de riostra se distribuyen en dos sentidos ortogonales, conectando la 
base a las otras fundaciones del edificio. 



b_ = 4,6 m 
o 

Perímetro de punzonado 



Distribución del acero de refuerzo 




155 


T ft B I. A 8.2 2 

r' 5 210 K«/cn. ? °ad» = 1 Kg/ca 

c DIMENSIONES DE LAS BASES Y DISTRIBUCION DE ACERO 


v r 

b 

D 

d 

b 

P,, 

O 

M 

í *3 <«» >' • 

ID 

(cm) 

( cm) 

(cm) 

o 

(cm) 

ti 

It) 

u 

(Kft/on'l 

u 

(Leí) 

2.800 

f . (Kg/ca) 

3 3.000 3.500 

4.200 

20 

30 

140 

20 

200 

26 

1,32 

2.8 

6.17 

«M/2-C/25 

5.76 

01/2-C/25 

4.94 

01/2"c/25 

4.11 

01/2-C/25 

25 

30 

160 

20 

200 

32,5 

1.27 

4,29 

9.46 

01/2"c/2O 

8,82 

01/2"c/25 

7,57 

01/2"c/25 

6,30 

01/2"c/25 

30 

30 

175 

20 

2U0 

39 

1,27 

5,84 

12,87 

01/2"c/17 

12 

01 / 2 "c /18 

10,30 

01/2"c/2O 

8,58 

0t/2"c/25 

35 

30 

igo 

20 

200 

45.5 

1,26 

7,66 

16,88 

05/8"c/2O 

15,76 

05/8"c/2O 

13,51 

01/2"c/10 

11,26 

01/2"c/2O 

'.0 

35 

200 

20 

220 

52 

1,30 

8,85 

•19,5 

05/6"c/2O 

18,20 

05/8"c/2O 

15,60 

05/8"c/25 • 

13 

01/2"c/19 

'•5 

35 

215 

20 

220 

58,5 

1,26 

10-, 97 

24,18 

05/8"c/17 

22,57 

05/8"c/18 

19,35 

05/8"c/2O 

16,12 

05/8"c/25 

50 

35 

225 

25 

240 

65 

1,28 

13,20 

23,27 

05/8"c/19 

21,72 

05/8"c/2O 

18,63 

01/2"c/15 

15,52 

01/2"c/18 

60 

35 

245 

25 

240 

70 

1,30 

17,55 

30,96 

0 1/2" c/1 0 

28,88 

01/ 2"c/10 

24,77 
01/2" c/1 2 

20,64 
01/2" c/15 

70 

40 

265 

30 

280 

91 

1,30 

21,80 

32,04 
05/8" C/1 6 

29,90 
05/8" c/1 7 

25,63 

05/8"c/2O 

21,36 

01/2-C/15 

80 

40 

285 

30 

280 

104 

1,28 

27,37 

40,22 
05/8* C/ 14 

37,54 
05/8" c/1 5 

32,13 
05/8" c/1 7 

26,81 

01/2-C/13 

yo 

40 

300 

30 

280 

117 

1,30 

32,96 

48,43 
05/8" C/ 12 

45,21 
05/8" c/1 3 

38,74 
05/8" c/1 5 

32,20 
05/8" c/1 7 

100 

40 

315 

35 

300 

130 

1,30 

38,71 

48,76 
03/4" c/ 18 

45,51 

03/4"c/19 

39,01 
05/8" c/1 6 

32,51 
05/8" c/1 9 

no 

45 

330 

35 

320 

143 

1,30 

43,55 

54,87 
03/4" c/ 17 

51,20 

03/4"c/18 

43,90 
03/4" c/ 20 

36,58 
03/4" c/25 

120 

'«5 

350 

40 

340 

156 

1,27 

51,68 

56,97 
03/4" c/ 17 

53,17 
03/4" c/1 8 

45,58 
03/4" c/20 

38 

03/4" c/25 

130 

45 

360 

40 

340 

169 

1,30 

58,04 

63,98 
03/4" c/ 16 

59,71 
03/4" c/1 7 

51,10 
03/4" c/1 9 

42,66 
05/8" c/16 

1 60 

45 

375 

40 

340 

182 

1,30 

66,36 

73,15 
03/4" c/ 14 

68,27 
03/4" c/1 5 

58,52 
03/ 4" c 1 8 

48,77 
03/4" c/20 

150 

50 

390 

40 

360 

195 

1,28 

72,13 

79,51 
03/4" c/ 14 

74,20 
03/4" c/1 4 

63,61 
03/4" c/1 7 

53 

03/4" c/20 

175 

50 

420 

45 

380 

227 

1 ,28 

92,10 

90,13 
03/4" c/ 13 

84,13 
03/4" c/1 4 

72,11 
03/4" c/1 6 

60 

03/4" c/1 9 

200 

50 

450 

50 

400 

260 

1,28 

115,20 

101,50 
03/4" c/ 12 

94,80 
03/4" c/1 3 

81 ,26 
03/4" c/1 5 

67,72 
03/4" c/18 

225 

55 

475 

55 

4 40 

292 

1,30 

136,15, 

109,15 
03/4" el 2 

101,87 

03/4" c/1 3 

87,32 
03/4" c/15 

72,77 
03/4" c/1 8 

250 

55 

500 

55 

440 

325 

1,30 

160,90 

129 

07/8* c/15 

120,30 

07 /8‘ c/1 6 

103,18 

07/8*0/18 

06 

03/V c/16 

275 

60 

525 

60 

480 

357 

1,30 

184,50 

147,88 
07/8’ c/ 13 

126,54 

07/8' c/1 4 

118,30 
07/0 1 c/1 7 

98,58 
07/0' c/20 

300 

60 

550 

60 

480 

390 

1 ,28 

211,28 

155,26 

01 "c/18 

144,91 

01 "c/19 

124,21 

07/8"c/17 

103,5 
07/8" c/20 


TABU 8.3 

= 

r¿ i 210 Kg/c.m “ 

DIMENSIONES DE LAS BASES t DISTRIBUCION DE ACERO 


le** > 


1^= 1,5 Rgrtaf 


\¡r 

(t) 

b 

(cm) 

0 

(cm) 

d 

(cm) 

b o 

(era) 

P O 

u u 

(t) (Kg/cn 7 ) 

M u 

( ta) 

20 

30 

115 

20 

200 

26 

1,96 

2,03 

25 

30 

130 

20 

200 

32,5 

1,92 

3,12 

30 

30 

1*5 

20 

200 

39 

1,85 

*,43 

35 

30 

155 

20 

200 

*5,5 

1,90 

5,75 

AO 

35 

165 

20 

220 

52 

1,90 

6,62 

45 

35 

175 

20 

220 

58,5 

1,90 

8,14 

50 

35 

185 

25 

2*0 

65 

1,90 

9,88 

60 

35 

200 

25 

2*0 

78 

1,95 

13,27 

70 

40 

220 

30 

280 

91 

1,88 

16,75 


‘v ' 

2.800 y 3-000 


3.500 


A. 200 


80 40 235 30 280 104 1,88 81 

90 40 245 30 280 1 1 7 1,95 25,10 

100 40 260 35 300 130 1,92 30,20 

110 45 270 35 320 143 1,96 33,48 

12o 45 285 40 340 156 1,92 39,40 

130 45 295 40 340 169 1,94 44,70 

140 45 305 45 360 182 1,96 50,51 

150 50 320 45 380 195 1,90 55,40 

175 50 345 45 380 227 1,90 71,3 

200 50 365 50 400 260 1,95 80,28 

250 55 410 55 440 325 1,93 124,65 

300 60 450 60 480 390 1,92 164,36 

350 60 485 70 520 455 1,93 211,34 

400 G5 520 75 560 520 1,92 258,36 


4,48 4,19 3,60 3 

0 1/2-C/25 01/2-C/25 0l/2"c/25 01/2"c/25 

6,87 6,42 5,50 A, 58 

0l/2"c/2O 0l/2"c/25 0l/2"c/25 01/2“c/2S 

9,77 9,12 7,82 6,51 

0l/2"c/18 0l/2"c/19 0l/2"c/2O 01/2"c/25 

12,68 11,83 10,14 8,45 

0l/2"c/15 0l/2"c/16 0l/2"c/19 01/2"c/2O 

14,60 13,62 11,68 9,73 

0l/2"c/14 0l/2"c/15 0 1 /2"c/18 0l/2"c/2O 

17,96 16,76 14,36 11,97 

01/2-C/12 0l/2"c/13 0l/2"c/15 ¡á1/2"c/18 

17,43 16,27 13,94 11,62 

0 1/2"c/13 0l/2"c/14 0l/2"c/17 0l/2 n c/19 

23,40 21,85 18,72 15,60 

05/8 K c/16 05/B"c/18 05/8"c/2O 05/8"c/25 

24,62 23 19,70 16,4! 

05/8"c/17 05/8**c/19 0l/2"cA14 01/2"c17 

30.86 28,80 24,70 20,57 

05/8"c/14 05/8c/16 05/8"c/18 0l/2"c/1A 

36,88 34,42 29,50 24,60 

05/B"c/13 05/8"c/14 05/8"c/16 05/8"c/19 

38 35,50 30,43 25,36 

05/8"c/13 05/8"c/14 05/8"c17 05/8"c/2O 

42,18 39,37 33,75 28,12 

03/4"c/18 03/4"c/19 05/8"c/15 05/8"c/19 

43,42 40,53 34,74 28,95’ 

03/4"c/18 03/4"c/19 03/4"c/2O 03/4"c/25 

49.28 46 39,42 32,85 

03/4"c/17 03/4"c/18 03/4"c/2O 03/4"c/25 

49,50 46,19 39,6o 33 

03/4-C/17 03/4 M c/18 03/4"c/2O 03/4"c/25 

54.28 50,66 43,42 36,20 

03/4"c/16 03/4"c/18 03/4"c/2O 03/4"c/25 

69.86 65,20 55,90 46,57 

07/8"c/1 4 07/8 n c/15 07/8"c/17 07/B"c/2O 

77,84 72,65 62,27 51,90 

07/8 n c/1 8 07/8°c/19 03/4"¿/16 03/4"c/2O 

100 93,27 80 66,60 

07/B"c/1 5 07/8 n c/17 : 07/8"c/2O 03/4"c/17 

120,70 112,66 96,57 80,47 

07/8"c/14 07/8"c/15 07/8"c/l8 03/4"c/16 

133,12 124,24 106,50 88,74 

01 n c/18 07/8"c/15 07/8"c/17 0 7/8"c/20 

151,90 141,76 121,50 101,60 

01»c/17 01"c/10 01 "c/20 01"c/25 
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■ T ft n 1, A B.'i 

r* > 210 Kr./an ? ' 0^= 2 Kg/c» 2 

DIMENSIONES DE LAS BASES X PIST1UBUCI0H DE ACERO 

~ ~ I ~ Í cío z ) 


\>P 

b 

D 

d 

b 

o 

•*, 

a 

u - 


r 

(Kg/cm 



It) 

(cm) 

(cm) 

(cm) 

1 cm J 

(t) 

(Kg/cm 

1 (tml 

2.800 y 

3.000 

3.500 

4.200 

25 

30 

120 

20 

200 

32,5 

2,25 

2,73 

6,02 

d1/2"c/25 

5,62 

dl/2"c/25 

4,82 

d1/2"c/25 

, 4 

d1/2"c/25 

30 

30 

125 

20 

200 

39 

2,50 

3,52 

7,70 

dl/2"c/20 

7,25 

d1/2"c/20 

6,21 

d1/2"c/25 

5,18 

d1/2"c/25 

35 

30 

135 

20 

200 

45,5 

2,50 

3.80 

8,40 

di /2"c/20 

7,84 

d1/2"c/20 

6,72 

d1/2"c/25 

5,60 

d1/2"c/25 

'.0 

35 

145 

20 

220 

52 

2,47 

5,40 

11,94 

d1/2"c/15 

11,14 
di /2"c/16 

9,55 

d1/2 n c/19 

7,96 

d1/2"c/20 

50 

35 

160 

25 

240 

65 

2,54 

7,94 

14 

d1/2"c/14 

13,06 

d1/2"c/15 

11,20 

dl/2"c/18 

9,33 

d1/2"c/20 

60 

35 

175 

25 

240 

70 

2,54 

10,90 

19,20 

d5/8"c/18 

17,92 

d5/6"c/19 

15,36 

d1/2"c/14 

12,80 

dl/2"c/17 

70 

40 

190 

30 

280 

91 

2,50 

13,36 

19,63 

a)5/8"c/19 

18,32 

d5/8"c/20 

15,70 

d5/8"c/20 

13,09 

d1/2"c/18 

80 

40 

200 

30 

200 

104 

2,60 

16,64 

24,45 

d 5/B n c/ 16 

22,82 

d5/B"c/17 

19,56 

d5/0 n c/2O 

16,30 

d1/2"c/15 

90 

40 

215 

30 

280 

117 

2,53 

20,82 

30,60 

d5/8"c/13 

28,56 

d5/8"c/15 

24,40 

d5/8"c/17 

20,40 

d5/8"c/20 

100 

60 

225 

35 

300 

130 

2,56 

24,64 

31,04 

«55/8-C/14 

20,97 

d5/8"c/15 

24,83 

d5/8"c/17 

20,70 

d5/8"c/20 

110 

65 

235 

35 

320 

143 

2,59 

28,93 

36,44 

d5/8"c/12 

34 

d5/8"c/13 

29,15 

d5/8"c/16 

24,30 

«J5/8"c/19 

120 

65 

250 

40 

340 

156 

2,50 

34,45 

37,98 

d5/8"c/13 

35,44 

d5/8"c/14 

30,38 

d5/8 n c/15 

25,32 

d5/8”c/19 

130 

65 

255 

40 

340 

169 

2,60 

36,54 

40,28 

«S3/4"c/18 

37,60 

d3/4"c/19 

32,23 

d3/4"c/20 

26,65 

d3/4"c/25 

140 

45 

265 

40 

340 

102 

2,60 

41,68 

45,94 

d3/4"c/16 

42,88 
d3/4"c/1 7 

36,75 

d3/4"c/29 

30,63 

d3/4"c/20 

150 

50 

275 

45 

340 

195 

2,57 

44,72 

43,82 

d3/4"c/17 

40,90 

d3/4"c/19 

35,05 

d3/4"c/20 

29,20 

d3/4"c/25 

175 

50 

300 

45 

380 

227 

2,52 

59,06 

57,87 

d7/8"c/20 

54 

d3/4"c/15 

46,30 

d3/4"c/18 

38,58 

d3/4 n c/20 

200 

50 

320 

50 

300 

260 

2,54 

74,02 1 

65,31 

d7/B"c/19 

60,96 

d7/8"c/20 

52,25 

d3/4"c/17 

43,54 

d3/4"c/20 

225 

55 

335 

50 

420 

. 29 2 

2,60 

88,43 

77,98 

d7/B"c/16 

72,78 

d7/8"c/17 

62,30 

d7/8"c/20 

52 

d7/8"c/20 

250 

55 

355 

55 

440 

325 

2,57 

102,64 

82,28 

d7/0"c/16 

76,79 

d7/0"c/17 

65,82 

d7/6"c/20 

54,85 

d7/8c/"25 

300 

60 

390 

60 

480 

390 

2,56 

135,90 

99,87 

d7/8"c/15 

93,21 

d7/B"c/16 

79,90 
d7/8"c/1 9 

66,58 

d7/8"c/20 

350 

60 

420 

65 

500 

455 

2,58 

175,80 

119,07 

d1"c/17 

111 

di "c/19 

95,26 

d7/8"c/17 

79,38 

d7/8"c/20 

'.00 

65 

450 

75 

560 

520 

2,57 

214,20 

126 

di "c/18 

117,50 
di "c/1 9 

100,77 

d7/8"c/17 

83,98 

d7/8"c/20 

500 

70 

500 

80 

600 

650 

2,60 

300,40 

165,60 

d1"c/l5 

154,55 
di “c/16 

132,47 

d1"c/19 

110,40 

d?/8"c/i7 
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T.A B L A 8.5 2 

2 P„i b 3 2,5 Kg/ca 

f • ¿210 Kg/cnT “ d " 

c DIMENSIONES DE LAS BASES X DISTRIBUCION DE ACERO 




n 



D 

Q 

M 


A (en* 

a 

) 


vp 

(t) 

D 

lera) 

U 

(eral 

<3 

(cu»} 

b o 

(en) 

P u 

(t) 

u 

OCg/ca 2 

"u 

) (tal 

2.800 

r (Kg/cnM 

y 3.000 3.500 

4.200 

25 

30 

100 

20 

200 

32,5 

3,25 

2 

4,38 

jJl/2"c/25 

4,10 

é1/2"e/25 

3,51 

81/2-C/25 

2,92 

d1/2"c/25 

30 

30 

110 

20 

200 

39 

3,22 

2,83 

6,24 

81 / 2 "c /20 

5,83 

81/2"c/20 

5 

é1/2"c/25 

4,16 

d1/2"c/25 

40 

35 

130 

20 

200 

52 

3,08 

4,51 

9,96 

81/2"c/16 

9,29 

*)l/2"c/18 

7,96 

81 / 2 "c /20 

6,63 

dl/2"c/25 

50 

35 

145 

20 

220 

65 

3,10 

6,80 

15 

*5/8"c/19 

14 

é5/8"c/20 

12 

dl/2"c/15 

10 

d1/2"c/18 

60 

35 

155 

25 

240 

*78 

3,25 

9,06 

.16 

s)5/8"c/19 

14,92 

«55/8"c/20 

12,80 

«>1/2"c/15 

10,66 

awe n c/ie 

70 

40 

170 

25 

260 

91 

3,15 

11,31 

19,95 

¿5/8"c/16 

10,62 

d5/B"c/ia 

15,96 

*) 5 / 8 "c /20 

13,30 

d5/8"c/25 

00 

/•o 

1 BO 

30 

200 

104 

3,20 

14,11 

20,74 

«S5/8"c/17 

19,35 

é 5 / 8 "c /18 

16,60 

85/8-C/20 

13,82 

85/8"c/25 

90 

40 

190 

30 

280 

117 

3,24 

17,31 

25,44 

é5/B"c/14 

23,75 

é5/B"c/16 

20,35 

*J5/8"c/1B 

16,96 

d5/8"c/20 

100 

40 

200 

35 

300 

130 

3,25 

20,80 

26,60 

«Í5/8"C/15 

24,54 

é 5 / 8 "c /16 

20,96 

d5/8"c/10 

17,46 

05/8"c/2O 

110 

45 

210 

35 

320 

143 

3,24 

23,15 

29,16 

85/0"c/14 

27,22 

d5/8-c/15 

23,33 

*5/8"c/17 

19,44 

85 /B"c /20 

120 

45 

220 

35 

320 

156 

3,22 

27,11 

34,16 

«/4"c/1B 

31,88 

é3/4c/18 

27,33 

d5/0"c/16 

22,77 

05/8"c/19 

130 

45 

230 

40 

340 

169 

3,20 

31,48 

34,70 

¿3/4"c/18 

32,39 

83/4"c/19 

27,76 

é3/4c/20 

23,13 

d3/4"c/25 

140 

45 

240 

40 

340 

182 

3,16 

36,05 

39,73 

83/4"c/17 

37,09 

83/4”c/18 

31,79 

d3/4"c/20 

26,49 
¿3/ 4 "c/20 

150 

50 

245 

45 

380 

195 

3,25 

37,85 

37,00 

¿3/4"c/18 

34,61 

Í3/4C/20 

29,66 

é3/4"c/20 

24,72 

d3/4"c/25 

175 

50 

265 

45 

380 

227 

3,23 

49,45 

48,45 

83/4»c/15 

45,22 

«J3/4"c/16 

30,76 

d3/4"c/19 

32,30 

d3/4"c/20 

200 

50 

285 

50 

400 

260 

3,20 

64,92 

57,25 

«)7/8"c/19 

53,43 

87 / 8 "c /20 

45,80 

é3/4"c/17 

38,16 

¿3/4"c/20 

225 

55 

300 

50 

420 

292 

3,25 

73,15 

64,50 

¿7/8"c/18 

60,21 

07/8"c/19 

51,6o 

*)3/4"c/16 

43 

é3/4"c/19 

250 

55 

320 

55 

440' 

325 

3,17 

89,00 

71,38 

i57/8 n c/17 

66,62 

(67/8"c/18 

57,10 

é3/4"c/15 

47,60 

*J3/4"c/19 

300 

60 

350 

60 

480 

390 

3,18 

117,10 

06 

«S7/e ,, c/1 5 

80,25 

é 7 / 8 "c /16 

68,70 

¿3/4"c/14 

57,30 

lJ3/4 n c/17 

350 

60 

375 

65 

500 

455 

3,23 

150,20 

102 

«51-c/IS 

95,11 

lS 1 "c /20 

81,52 

d7/8"c/17 

67,94 

d7/8"c/20 

'i 00 

65 

400 

70 

540 

520 

3,25 

182,36 

114,86 

«M"c/17 

107,20 

d1"c/10 

91,90 

d7/8"c/16 

76,58 

87 / 8 "c /20 

500 

70 

450 

80 

600 

650 

3,20 

260,00 

143,20 
¿Ve/ 15 

133,70 
di "c/17 

114,60 
til "c/20 

95,50 

87/8"c/18 

600 

75 

490 

90 

660 

780 

3,25 

342,80 

168 

851"C/14 

156,76 

s)1"c/15 

134,36 

d 1 "c /18 

112 

J57/8"C/17 
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TABLA 8.6 


f* j 210 Kg/cm 


aadm » 3 Kg/ca* 


DIMENSIONES DE LAS BASES T DISTRIBUCION DE ACERO 







D 




A, 

en 1 ) 


\)P 

(t) 

b 

(en) 

D 

(en) 

d 

(en) 

0 

o 

(en) 

P u 

U) 

°u 

(Kg/CJB 

n 

u 

21 (tB> 



kg/ca*) 

3.500 

4.200 

25 

30 

95 

20 

200 

32,5 

3,60 

1,80 

3,96 

d1/2"C/25 

3,70 

d1/2"C/25 

TJf 

dt/2"C/25 

2,64 

d1/2*C/25 

30 

30 

100 

20 

200 

39 

3,90 

2,39 

5,26 

d1/2"C/20 

4,91 

d1/2*C/25 

4,21 

d1/2"C/25 

3,57 

dt/2"C/25 

40 

35 

115 

20 

220 

52 

3,93 

3,61 

7,97 

d1/2"c/18 

7,44 

d1/2"c/20 

6,37 

d1/2"c/20 

5,31 

d1/2"c/25 

50 

35 

130 

20 

220 

65 

3,85 

5,64 

12,44 

¿5/8"c/20 

11,61 

d5/8"c/20 

9,96 

d1/2"c/16 

8,30 

d1/2"c/20 

60 

35 

145 

25 

240 

78 

3,70 

8,11 

14,31 

«S?/8"c/20 

13,35 

d5/8"c/20 

11,45 

d5/8"c/25 

9,54 

d1/2"c/19 

70 

40 

155 

25 

260 

91 

3,78 

9,65 

16,27 

d5/8"c/18 

15,20 

d5/8"c/20 

13 

d5/B"c/19 

10,85 

d1/2"c/18 

80 

40 

165 

30 

280 

104 

3,82 

12,31 

18,09 

d5/8"c/18 

16,88 

d5/8"c/19 

14,47 

d5/B"c/20 

12,06 

d5/8"c/25 

90 

40 

175 

30 

280 

117 

3,82 

15,23 

22,38 

d5/8”c/15 

20,90 

d5/B"c/16 

17,90 

d57“"c/19 

14.92 

d5/8"c/20 

100 

40 

185 

35 

300 

130 

3,80 

18,47 

23,27 

¿5/8"c/15 

21,72 

f)5/B"c/l6 

18,62 

d5/8"c/19 

15,51 

d5/8”c/20 

110 

45 

195 

35 

320 

143 

3,76 

20,62 

25,98 

d3/4"c/20 

24,24 

d5/B"c/16 

20,78 

«Í5/8-C/18 

17,31 

d5/8"c/20 

120 

45 

200 

35 

320 

156 

3,90 

23,42 

29,50 

d3/4"c/19 

27,54 

U3/4"c/20 

23,60 

d5/8"c/16 

19,67 

d5/8"c/20 

130 

45 

210 

40 

340 

169 

3,83 

27,37 

30,57 

d3/4"c/19 

28,50 

d3/4"c/20 

24,13 

d5/8"c/16 

20,11 

d5/8"c/20 

1 40 

45 

220 

40 

340 

182 

3,76 

31,66 

34,90 

d3/4"c/16 

32,57 

d3/4"c/19 

27,92 

«53/4"c/20 

23,27 

d3/4"c/25 

190 

50 

225 

45 

380 

195 

3,85 

41,17 

40,34 

d3/4"c/15 

37,65 

d3/4"c/17 

32,27 

d3/4"c/19 

26,90 

d3/4"c/20 

175 

50 

245 

45 

380 

227 

3,78 

44,00 

43,13 

d3/4"c/16 

40,25 

d3/4"c/17 

34,50 

<J3/4"c/20 

28,75 

d3/4"c/20 

1 

200 

50 

260 

50 

400 

260 

3,85 

55,18 

48,65 

d7/8"c/20 

45,41 

d3/4"c/16 

38,92 

d3/4"c/19 

32,43 

d3/4"c/20 

225 

55 

275 

50 

420 

292,5 

3,87 

64,38 

56,77 

d7/8"c/18 

53 

d7/B"c/19 

45,42 

d3/4"c/17 

37,85 

lí3/4"c/20 

250 

55 

290 

55 

440 

325 

3,86 

77,27 

61,94 

d7/8"c/18 

57,81 

d7/8"c/19 

49,55 

d7/8"c/16 

41,30 

d7/8"c/20 

300 

60 

320 

60 

480 

390 

3,80 

102,75 

75,50 

d7/8"c/16 

70,47 

d7/8"c/17 

60,40 

d7/8"c/20 

50,33 

d7/8"c/20 

350 

60 

345 

65 

500 

455 

3,82 

133,80 

90,76 

d1"c/19 

84,71 
di "c/20 

72,61 

d7/8"c/18 

60,51 

d7/8”c/20 

400 

65 

365 

70 

540 

520 

3,90 

160,14 

100,87 
di "c/18 

94,14 

d1"c/19 

80,70 

d7/8"c/17 

62,24 

d7/8"c/20 

500 

70 

410 

80 

600 

650 

3,87 

229,28 

126,36 

d1"c/16 

117,94 

d1"c/17 

101,10 
di "c/20 

84,24 
di "c/25 

600 

75 

450 

85 

640 

780 

3,85 

304,54 

158 

61"c/14 

147,44 
¿I "c/15 

126,37 

dl"c/18 

105,31 
di "c/20 
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En el caso «j«ie La base cuadrada centrada soporte una columna rectangular, al nceencs 
sá* l.-w corresponde al plano que contiene ai lado mayor de la columna, cono se Indica en la figura 8 ." 
y la Tuerca de corte máxima se halla en eL plano l-l, paralelo aL anterior. uDicado a diotancla 1 de 
T|llíl. 

M s X 30 8 n 2 /2 <3-‘- 
ii sn< u a-a u t 


u b-b 


*u 9 


"y ' 2 


d-d. 


3Í‘ 


b 

-í 




Para asegurar la ductilidad de la sección es conve- 
niente adoptar u * O.l^S, correspondiente a u» = O, ifl, se- 
gún se lee en la Tabla 7.7. 


f a f 



Figura 0.7 


Para el plano 1-1 se debe cumplir : < r— 

V um« s °u 8c x a °’ 53 Vr¿ 

El perímetro de punzonado se obtiene : b Q = 2 Ib^ ♦ b y ♦ 2d) 

La Tuerza de punzonado V u resuLta : * ? u ~® u * d)(b y ♦ d) 

v = - * u . 3 v 3 (0,53 * ■ , s° 6 -- >/r¿ í para ó = 0,85 

u a b d c o c 

o ® 

Ce debe cumplir además : v 3 l t 06 

8 c es la relación de aspecto entre los lados de la columna o pedestal i 
q - — Lado mayor de ¿ 2 columna o pedestal * 1 

I a Hr» fb^nnr 


(8.25 

(8.26 

(8.27 

(8.28 

(8.29 

(0.30 


Para el diserto del acero de refuerzo, resulta i 


1 u max 


(8.31 


er y J u d 

A es el acero principal, que se coloca en la parte Inferior de la base, paralelo al lado menor de 
= * la columna , es decir perpendicular al eje de mayor momento f lector a-a. Sobre el se apoyan las - 
burras del acero A ortogonales. M 

3y \ v = "u b-b (8.32 

y * f y i U ,d - V 

Las barras de la armadura correspondientes a A 3X y A jy se distribuyen uniformemente en ambas dlrec - 
clones, en todo el ancho de la base. 

(d - d ) es la altura correspond lenta al acero A que se ubica por encima del A y en 
. , b 3 ” 

contacto con el. 
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O.*.- PASES AISLADAS RECTAHGULAHES 

Las bases aisladas rectangulares con cargas centradas, se diseñan en Torna si- 
milar a las bases cuadradas analizadas proceden temen te, siempre que se cumpla la relación entre sus 
lados : 

B 

0,5 = * = 2 (8.33 

a y 

La elección de bases rectangulares obedece a la Imposibilidad de diseñarlas - 
cuadradas, por razones de espacio. Cuando se excede la relación 8.33, las bases deben combinarse con 
otras fundaciones vecinas de modo de eliminar la excesiva flexión que se produce en la dirección lar- 
ga, trabajando como volado. 

En forma similar a las bases cuadradas, el área requerida en planta resulta i 


* = B x B y 


( v se obtiene de la Tabla 8.1) 


(8.34 


L 03 momentos flectores en los ejes a-a y b-b respectivamente son « 


M = o D n /2 
u a-a u y x 


H u b-b = 0 u B x V 2 


for lo tanto, oe obtiene una altura útil para cada eje critico de momentos i 


i- r¿ e y 


u b-b 

“ C c \ 


(8,35 

(8.36 


(8.37 

(8.38 


A la mayor de estas alturas útiles requeridas se la designa por d, y corresponde al valor de la mí- 
nima altura dedloeílode la base. Por lo general, esta altura asi obtenida por flexión, debe ser au- 
mentada para verificar losesfuerzos admisibles por corte y punzonado en la zapata. 

En los planos 1-1 y 2-2, las fuerzas mayoradas de corte se obtienen i 


V u 1-1 ■ °u B y C x 


V u 2-2 =°u B x C y 


(8.39 

(8.40 



Figura 8.8 
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La verificación a punzonado se realiza en la forma analizada en el caoo de bases - 
cuadradas con columnas rectangulares, debiéndose cumplir las ecs. 0 -27 a 0*30. 

Con relación a la distribución del acero, se deben respetar las disposiciones de la 
Sección 8. 4 . El acero que resiste el mayor momento, para la base rectangular de la rigura 6. 8, es el 
que se coloca horlzontalmente, paralelo al lado mayor de la base. Se lo conoce por A . a A flX , y ae 
lo distribuye uniformemente en todo el ancho 8 y de la base, extendiéndolo en la longitud total 

Pero el acero paralelo a la dirección corta debe cumplir las condiciones dadas en - 
lns ecuaciones 8.04 y 6 . 45 ,concentrando en la franja centrada con respecto a 1* colima, de ancho 1- 
gual al lado menor de la base, un área de acero i 

2 ‘ p«ra S = ggr «• 1* “■»“ <8.« 


3 2 


B * 1 ay 


donde A es el área total de acero en la dirección corta de la base, que resista el mementos flector 
con 3y respecto al eje b-b a ambos lados de la columna. El área de acero de la diferencia i 

A s 3 = ( A sy “ A s2 1 {8.45 

m distribuye simétricamente a ambos lados.de la franja centrada, también de manera uniforme. 

Cuando por razones constructivas se deba limitar la altura de la zapata, sin colocar armadura adicio- 
nal a corte, se pueden buscar soluciones alternas, como por ejemplo colocar nervios longitudinales o 
diagonales conectando el pie de las columnas, o ensanchar el perímetro de las mismas con pedestales. 

Algunas de cotas soluciones 3e muestran en la figura 8.9. Por ejemplo, el esquema a) 
corresponde a una base con nervio longitudinal, que resulta una viga T solicitada por las reacciones 
del suelo de fundación. En e3te caso se deben cumplir las especificaciones indicadas en la Sección 7. 
u para vigas T aisladas. 

EL esquema b) muestra un pedestal troncopiraraidal tj* .ensancha las dimensiones de la - 
columna, para disminuir los momentos f lectores y las fuerzas de corte en la base. Otras posibilidades 
so dan en los esquemas c) a e), las cuales permiten reducir el volumen da la base y su peso, cuando 
los esfuerzos admisibles del suelo de fundación son limitados. 

E 3 tas soluciones, sin embargo, exigen un Incremento en el acero de refuerzo, y en la 
calidad del concreto a usar. Además, las bases con nervios necesitan encofrado, lo cual obviamente 
encarece su costo. Se las utiliza solamente cuando se desea disminuir- el vólumen total del concreto 
de la bnse, en el caso en que un alto porcentaje de la capacidad portante del suelo debe emplearse 
para resistir el peso de la Tundaclón. Cuando esto no es posible, se debe recurrir a fundaciones In- 
directas o pilotes. 



Figura 8.9 
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EJEMPLO 8.2. - DIStft) ES BASE RECTANGULAR 

Diseño la base aislada centrada que debo soportar las cargas de servicio i 

CV = 85 t La eoluna tiene las dimensiones i * 65 ca 


CP = 125 t 


Por razones cosntructlvas so fija i B = 2,8 ■ 

La profundidad de la fundación es s y H = 3,2 • 
El esfuerzo admisible del suelo i ° a< j - 3 2 Kg/ca2 


r¿ » 280 Kg /cn2 

f y > 4.200 • 


Análisis de la base t 


De tabla 8.1 se obtiene v = 1,3 


b y « 50 ca 


A . _LiiI25_i«)_1C l_ = 13 . 65b2 

rcq 2 


B X = L 2 - ! r~ = 4 * 9 " 


A > 13,72 *2 


B 


8 = 


4,9 

2,8 


= 1,75 < 2 Correcto 


. 319,5 t 
u " 13,72 jn2" 


Cargas mayoradas » 

P u s 1,4 CP * 1,7 CV = 319,5 t 


O = 7 .,-;; — - 2,33 Kg/cm2 


H = o 8 n 2 /2 = 2,33 x 280 x = 147,3 ta 

u a-a u y x 

M u w = a 0 n 2 /2 = 2,33 x 490 x !15 2 /2 = 75,5 ta 
u b-b u x y 


J H u a-a . J 147,3 

-VTr“l ■ V 0,1448 x 280 x 280 


2 36 en 


c y 

Se adopta d = 55 cm 


. / M u b-b » / 75.5 x 10 5 
8 V u f> B ' 2 V6.Í^ñ * 2« X 490 ~ - 20 


en 


c x 


'u 1-1 °u c x _ 2.33 x 157,5 


l=55cmj! 


b x = 65 cm 


— 

L J 


. u . u *_ - - 7,85 Kg/an2 

u i-i" ■ é B y ~ " «d " 0,85 x 55 


o., c, 


"u 2-2 = Td 


»> = |z33x 60 , 3 

0,85 * 55 ^ 


» < V * 0,53J~r = 0,53 \/ 280 = 8,67 Kg/cn2 
u c ■ c ’ 

Cumple 


c =60 cm 

y 


i a .-P — -U 


d c x =1,575m 


j a — J-L 


b?y = 


115cm 




Izt 

• r- 

m í / 

i 

¡ 

-V - f 

>- d 3/4"c/10ca 

H!|b y = 50 cj? 
b x = 65 ca ! 
1/2"c/10cn J 


n = 2,125 m*+ 
— r 


B x = í| - 9n 


El perímetro de punzonado es : b Q = 2(65 + 50 + 2 x 55) = 4,5 m 




V = P - 0 (b + dHb + d) = 319.500 - 2,33 x 120 x 105 = 290.142 Kg 
u u u x y 

= ó, 1^5^ 5 5 = 13>79 Kg/Cm2 < V c = <0 ’ 53 + = 22.5' K 8 /cm2 

Además i v u < v c = 1 ,06 >/r¿ = 17,73 Kg/cm2 Cumple 
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Verificación al aplastamiento : 


max co 


l = é (0,85 A 1 ) = 0,7 x 0,85 x 230 x 65 x 50 =5*1,45 t > P u = 319,5 t 


P > P > P 

max col max base u 


Correcto 


Diseño de acero j 


(3e acepta J u = 0,9) 


H . 


u a-a 


Por metro, en la dirección x : 

A 


« ‘ * f y J U d 


“ 7 1 3 * 10 . 78,72 «Z 

0,9 x*. 200 x 55 


3X 


ZfiI2 ■ = 28,11 cm2/ra De Tabla 7 .4 « * 3/4" c/ 10 

2,8 


(A. =2,84 an2 d u = 1,9 ca) 
b b 


A s , = A„ =28,4 cm2/m 


M. 


u b-b 


sy 


«5 f J , (d - 1,9) 


75.5 x 10' 


y u 


0,9 x 4.200 x 53,1 


= 41 ,8 cb2 


El área de acero A g2 en la banda centrada con la columna, de ancho B y = 2,8 n» resulta » 
<de ec. b- 44 ) Aa2 = 7 * y = 2 2 X , 7 ^' 8 = 30 » A cm2 


3 °’!l • = 10,86 cm2/m 

2, U 


d 1/2" c/ to cm 


A s 2 = 12,7 cm2/m 


. * . A a2 = 35,56 cm2 


s3 


A - A . = 41,8 - 35,56 = 6,24 cm2 
ay 3 ¿ 


6,24 


2 x 1,05 


= 2,97 cm2/m < A . = 0,0018 b h = 0,0018 x 100 x 65 = 11,7 ca2/m 

3 mln 

(A b =1,27 cm2 d fe = 1,27 cm) * 1/2" c/10 cm 


Verificación de la adherencia y longitud de desarrollo s 

En la dirección x : g - b 490 - 65 

^ — _ 

2 r ' 2 

En la dirección y : n h 

°y' Z - r = «” - g- . 10» o. > L 


- 7 = 205 cm > L 


’dx max 


Correcto 


dy max 


L dx = 1,4 (0,06 A bx r y )//r¿ = 1,4 x 0,06 x 2,84 x 4.200//Í80 = 60 ca 

L dx í 1,4 x 0,006 d b f y = 1,4 x 0,06 x 1,9 x 4.200 = 67 cm 

L dy = 1,4 x 0,06 x 1,27 x 4.200 / /280 = 27 era 

L , s 1,4 X 0,006 x 1,27 X 4.200 = 45 cm 

dy 


O.5.- OASES C0HT1HU AS PARA HUBOS 

Las bases continuas de muros pueden ser de concreto sin armar o armado* (Ver 
Sección 0.2). En el primer caso, sólo soportan cargas reducidas, como por ejemplo de paredes de 'mani- 
postería sin sobrecargas Importantes. Las dimensiones en este caso se Indican en la figura 8.10 a), 
y los esfuerzos de tracción en el concreto son limitados. 

Has usuale's son la3 bases de concreto armado ,(Flg.8.10 b) para las cuales es con- 
veniente respetar una altura útil : > B - b (8.44 

d = — — — 

Las, secciones criticas para el momento flector en bases con muros de concreto, de manipostería y co- 
lumnas metálicas con planchas de bace.se Indican, en la Sección 8. 6, figura 8-11» y el plano critico 
de corto, en La figura 8.12- , 

La distribución de los esfuerzos en el suelo de fundación bajo las bases con- 
tinuas o corridas que soportan muro3, se considera uniforme. Lás barras de la armadura principal se 
colocan normales a la dirección del muro, mientras que en la dirección paralela al muro, se distribuye 
únicamente el acero de retracción y temperatura. 
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Se designa por p la carga d« servicio del muro por unidad de longitud, y por p la 
carga mayorada. El ancho requerido y la reacción del suelo se obtienen : u 


req 


a da 


o 

u B 


(8.46 


En las bases continuas para su ros de concreto y de aaaposterla, los momentos de diseño se calculan : 
(en ancho de 1 a) 


Para su ros de concreto : n /2 


y la altura útil se obtiene : 




100 


Para «uros de aaaposterla: H a o (n *■ — ) 2 /2 

u u 4 

(8.47 

(8.48 


En este tipo de bases, sólo se verifica a corte simple, a distancia d del plano critico de ncaentos. 

°.iC e r~ (8.49 

(8. SO 


V = o c 100 
u u 


V - 
U t d 




para 6 = 0,85 


Para confinar el concreto de la base de los ouros, es conveniente armar una viga de encadenada como 
muestra la figura 8.10 c) con un mínimo de 4 barras longitudinales de t 5/8" o mayor, y estribos ce- 
rrados de t 3/8" con espaclaalento s i 25 ca. Esta viga de encadenado debe conectar todas las bases 
de los auro3 y la3 columnas de la estructura en direcciones ortogonales, para dar mayor rigidez al con- 
junto. 


X 


B 




h = 2n 




b) L 




Base continua sin armar 


iiiiiiiiiiiiiiiiiiíiiíiüi 


t 

d 


B 


+°u 





Figura 8.10 

EJ1MP1Q 8.3.- DISEÑO EE BftSE aWTIHJft CE HJHQ 

Diseñe al base continua en concreto armado, del muro de manipostería Indicado, con 30 cm de 
espesor y las siguientes cargas de servicio : c p = g t / n CV = 4.4 t/m 

Eli suelo es arcilla firme, con capacidad portante : o adB = 1 Kg/ca2 y y 3 = 1.700 Kg/m3 


= 210 Kg/cm2 


f y = 2.800 Kg/cm2 


La profundidad de apoyo de la base es 0,75 a 
p = CP + CV = 10,4t/m = 104 Kg/on 


u P 


req o 


= 1,15 x 104 = 120 ca 


ada 


p u = 1,4 CP + 1,7 CV =15,88 t/ra 



B = 1,2a- 


o 

u 


s HlggJLÜ = 1 ,32 Kg/ca2 


d ¿ 


15 cm 
3 - b 


H = 0,75 a 


n = 45 cm 
c = 32,5 cm 


V - — — — 

u d d 


1,32 x 32,5 
0,85x 25 


= 2 Kg/cii )2 


= 22,5 cm Se adopta d = 25 cm 

. — h = 35 cm 

* u < v c = 0,53 = 7,68 Xg/cn2 Cumple 
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M u . 1.32 x (45 ♦ 30/») 2 /2 » IQQ^ , 3 t2 c2/ B < A. 

Acaro principal i * # f y J u “d * 0,9 2 * 2.800 x 25 

. ■, * «;/«■ e/2S o («n Mbu 


A 3 0,002 x 100 x 35 » 7 Cm2 / 1 

"a sin 


« 5/8" c/25 aa (en 
( 3 1.98 cm 2 d^ * 1.59 c» ) 


■In 

dirección**) 


Se verifica la longitud de desarrollo : 


B - b 


*5 


> L. 


Cuaple 


L * 0,06 A. f //f» = 0.06 x 1,98 x 2.800/V^ * 20 aa 

d > 0,006 d H f x 0.006 x 1,59 x 2-300 = 26,7 aa 

L d = b y 


A 2 /A 1 = 120/30 = * >2 


Se verifica aplas— - U ~ f . 2 , 0>? , 0 , 85 x 210 x 30 x 100 . 750 t/m » P y 

• • max base c _-, ulta aKmlficatlvo 


B. 6.- SECCIONES CRITICAS A FLEXION Y CORTE 

El momento mayorado máximo para una zapata o cabezal aislado se calculara en las 
secciones criticas ubicadas como se Indica : . 

a) Para las zapatas o cabezales que soportan columnas, pedestales o muros de concreto, estar» 
la cara de la columna, pedestal o muro (Figura 8.11 a) 

b) Para las zapatas o cabezales que soportan un muro de maposterla. estará en la mitad de la d 

tanda entre el eje y el borde del muro, (esquema b) • . 

•> sis sry^s^uisrs vszr. ssss r-T^rsar 

(Figura 8.11 c) . 


Columna, pedestal o muro 
de concreto 






Muro de — ^ 
mamposterla 


mam posterla 1 T 

3 □ 


a] 


b) 


Columna metálica 


Plancha 
de apoyo^ 


c) 



Figura 8.U.- Secciones criticzc a flexión 
secciones criticas pare corte en tapates y caPetal.» " 

crlta precedentemente. Ver figura 8 --2. c). 
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APENDICE A 


PESOS PBITARI08 DE MATERIALES DE CQWgTROCCIQj! 


■) Cuernoa a granel Kg/m 3 

Tierra aeca 1*330 
Arena aeca 1*600 
Arena hfimeda 1.860 
Grava aeca 1.700 
Grava hómeda 2.000 

b) Pledraa naturales 

Granito 2.000 
Callea compacta 2.500 
Caliza poroaa 2.000 
Mármol 2.800 


c) HampoBterias 

ladrillo comunes 

mortero de cal 1.600 
Ladrillos huecos 


mortero de cal 1.300 
Bloquee huecos 

de concreto 1.400 

d) Morteros 

De cal 1*700 

De cal y cemento 1.900 

De cemento 2.15° 

De yeao 1.200 

De cal» arena y 


polvo de ladrillo 1.600 
a) Hadaras 


M«t«le« 

Kg/m 3 

Acaro laminado 

7.850 

Plomo 

Ui400 

Aluminio 

2.700 

Cobre 

8.900 

Bronce laminado 

3.600 

Latón 

8.500 

Estaño laminado 

7.400 

Zino 

7.200 

Otros materiales 


Vidrio 

2.800 

Corcho 

240 

Porcelana 

2.400 

Pizarra 

2.700 

Basura 

660 

Cenizas 

900 

Cal viva 

1.150 

Escombros 

1.400 

Teso 

970 

Papel apilado 

1.100 

Píelas y cueros 

900 

Concretoa 


De agregado ordina-' • 

rio 

2.400 

Concreto armado 

2.500 

Concreto liviano 

Variable 

Combustibles sólidos 


Pino de Flandee 700 
Abeto blanco o rojo 600 
Caoba 590 
Roble blanco 750 
Roble rojo o negro 700 
Alamo 500 
Cedro 460 
Wogal blanco 450 
Kogal negro 650 
Jabillo 460 
Laurel 480 
Mapurite (blanco) 660 
Incienso 980 
Mora 960 
Mapurite (rojo) 79° 
Samán 570 


Lefia en trozoa 400 
Aserrín suelto 150 
Aserrín compacto 250 

k) Pavimentos Kg/m^ 


Baldosas y mosaicos 

por c/cm da espesor 22 

Asfalto fundido id. 14 


1-) Cubiertas 

Tejas de Cemento 
Láminas onduladas 
Tejas españolas 
Tejado de pizarra 
Tejas flamencas 


Tejas de vidrio armado 30 


60 

Ver Tabla 11.1 Reí. 5. 
105 
45 
85 


Combustibles 

li cuidos 

Alcohol 

800 

Oaa-oll 

845 

Gasolina 

740 

querosene 

8U0 

Petróleo 

880 


a ) C1 elorraaoa 

De yeso, con enliat. 20 

De yeso» sin enliat. 5 

De mortero de cemento 
cal y arena con metal 
desplegado 


57 
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APENDICE B 


CARGAS VARIABLES SOBRE ENTREPISOS 


DSO DEL EDIFICIO 0 ESTRUCTURA 


Apartamentos 

, . f Sin acceso 

Azoteas ^ accaeo 

Balcones 

fSalaa de lectura 
I Estanterías de libros 
Bibliotecas^ 

IDepósitos de libros 
Comedores públicos, restaurantes 
Depósitos en general 


Escaleras 


( 


uní o multifa- 


Escuelae 

Garajes 

Gimnasios 

Hospitales 

Oficinas 

Salones de 

Teatros, 
cines, etc, 


CARGA DISTRIBUIDA 
<Kg/» 1 2 3 4 ) 

175 

loo 

Según el uso 
Igual a la del looal que 
lea da acceso (1) 

300 

250 por cada a de altura 7 
no menor a 700 
1.100 por cada m de altura 
300 

Variable según uso, pero 
h 230 Kg/a 2 por n de altura 


miliares 

300] 

(2) 

. Otros edificios 

500j 

Aulas 

300 


Pasillos 

400 

(3) 

Vehiculoa de pasajeros 

250 

Autobuses y camiones 

1.000 

(4) 

Zona de espectadores 

500 


Vestuarios 

175 


Sala de operaciones 

300 


Habitaciones 

175 


p Pasillos y vestíbulos 

300 


Areas de trabajo 

250 


. Areas públicas y pasillos 

300 


fiesta 

500 


‘ Areas públicas y pasillos 

500 


Zonas de espectadores 

400 


Escenarios 

750 


Camarines 

175 



(1) Además se considerará una carga lineal de 150 Kg/» aplicada sn el 
extreao del voladizo. 

(2) Los antepechos y barandas de terrazas, balcones 7 escaleras as di- 
sertarán para resistir una carga horizontal lineal da di bpyde su- 
perior de los mismos de 50 Kg/m en viviendas de uso privado, y de 
100 Kg/a en locales ds uso público. 

(3) Ss condiderará la acción de una carga concentrada de 900 Kg distri- 
buida en un cuadrado d# 15 cm de lado, colocada en el sitio aas 
desfavorable. 

(4) Se Considerará la acción de una carga concentrada igual a la carga' 
máxima por rueda, según Hormas HTC o AASRTO distribuid** *U Utt cua- ( 

. drado de 15 cm de lado. 
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Kn enpotra- 
■iento 


Kn ««trino libro 


Q es la resultante de las cargas distribuidas, en la luz 1 
El ee la rigidez flexional de la Tiga 
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HOHEHTOa 


U) 

, 4<X. Z -4a 2 } 
M ’— 5 


a ,H- L _ 

^ 384 EI U 5 £2' 

•a ti. true 

A* 

•n 9l extremo del xolado 


•a ti txtremo dtl 
volado 


A JU¿ 

A“ Í5KI 

BD ti éx tramo del 
▼•lado 


«;-«•* A - }L> 

( x ¿ m) en volado 

H" = p . P a L 2 

■« A-t¡t 

«a ti tramo 


" -ár i 2 (x=3L/8) 


*T m q L y 8 


(ta x *0,4215'!) 


M - 5 *I»/32 .P L 3 

"* - 5 P*A6 tól/2) A - 

M " * 3 PV16 (en taO,44? « 


.* <1 ! 


'<£ - í ♦ ;*> 


qi< 

, A- 554*1 



r . p L/e 
z . ij 

2 v L 4 ; 


192 *1 
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APENDICE D 


PROPIEDADES HECAH1CAS I CARACTBIU3T1CA3 DE LOS SUELOS 

T i» 0 L A D - 1 


Peso especlrico y y capacidad porta 



PESO ESPECIFICO 

CAPACIDAD PORTARTE 

oes. 

CIJÍSK UE SUEIjO 

(Kg/c 

Suelo seco 


T ( Kg/m’ ) 

a* ) 

Suelo Inundado 


noca dura, entra lineada, 
nana y compacta 

2,000 a 3-000 

60 a 100 

- 

(i) 

(joca tío e.nl.ratir loada, 

2.700 

A0 a 50 

- 

(i) 

con ni «unas fisuras 


- 


ni 

Rocnn mita ti Tiendan 

2.600 

25 a 30 

“ 

r ledra caliza compacta 

2.500 ’ 

10 a 20 



Piedra en liza porosa 

2.000 

8 a 10 

— 


En» |U latos o roca blanda 

1.000 a 2.000 

8 

” 


Grava con arena compacta 
(al menos 1/3 de grava 
de 70 muí) 

2.000 

5 a 8 

2 a A 




Arena gruesa Tlrme y 
con algo de humedad 

1.900 a 2.000 

A a 6 

2 

(21 

{ 1 a 3 uro) 




(2) 

Arena gruesa seca 

1.800 

3 a 5 

- 

Arena Tina húmeda 

1.750 

2 a 5 

1 a 2 

(21 

(2) 

Arena Tina seca 

1.700 

1 a 2 


Arena arcillosa mediana 
y densa 

1.900 

2 a 3 

0.5 a 1 


Arena arcillosa seca y 
suelta 

1.700 

1 a 2 

- 


Arcilla dura compacta 

1.800 

A 

" 


Arcilla muy firme 

1 .800 

2 a 3 

“ 


Arcilla somldurn 

1.750 

1 a 2 

“ 


Arcilla mediana 

1 .700 

0.5 a t 

• 


Arcilla blanda 

1.700 

<0.5 



I. Irnos ’ r 

1.700 

<0 ■ A 

- 

(31 

Fango, lodo o turba lnor- 

900 

- 

- 

pánica 




(3) 

Suelos orgánicos 

1.600 

“ 


(3) 

Tierra vegetal seca 

1 .700 

“ 


(3) 

Rellenos sin consoli- 
dar 

1-700 

' 

i 



V. 




